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RESUMEN 
 La tesis se basa en la complejidad arquitectónica frente a nuevos diseños y el riesgo 
sísmico al cual están sometidas las estructuras, de acuerdo al factor de zonificación sísmica 
de la zona en términos de los periodos de retorno de intensidades sísmicas relevantes, y su 
diseño sismorresistente frente a estas solicitaciones severas que causan daño estructural 
importante. De esta manera, el objetivo principal es analizar el comportamiento dinámico 
no lineal de la estructura teniendo en cuenta la norma E030, la demanda sísmica de la 
estructura; y la conducta de la edificación en el rango no lineal de la edificación; por lo que, 
se analiza el comportamiento estático y dinámico de la estructura, así se calculó la máxima 
capacidad de la estructura generando curvas de capacidad mediante el método del espectro 
de capacidad, con el software ETABS 16 se realiza el método incremental (IDA) realizando 
un análisis tiempo historia utilizando los sismos de los años 1966, 1970,1974 y siendo 
escalados para diferentes tiempos de retorno, con el software SeismoMatch 2018, basado 
en los criterios principales que indica la norma, se hallaron las máximas fuerzas cortantes 
que generan el máximo desplazamiento y se compararon entre sí concluyendo un 
comportamiento en el sismo de 1966 con daños mínimos y fisuras mientras que en los otros 
sismos de 1970 y 1974 se determinó considerables daños con respecto a los cortantes de 
diseño en los períodos de retorno de 475 y 970 años. 
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ABSTRACT 
 The thesis is based on the architectural complexity against new designs and the 
seismic risk to which some structures are, according to the seismic zoning factor of the area 
in terms of the return periods of relevant seismic intensities, and its seismic-resistant design 
against to these severe solicitations that cause significant structural damage. In this way, 
the main objective is to analyze the non-linear dynamic behavior of the structure taking 
into account the E030 standard, the seismic demand of the structure; and the conduct of the 
building in the non-linear range of the building; Therefore, the static and dynamic behavior 
of the structure is analyzed, thus calculating the maximum capacity of the structure 
generating capacity curves by means of the capacity spectrum method, with the ETABS 16 
software the incremental method (IDA) is carried out. Time history analysis using the 
earthquakes of the years 1966, 1970, 1974 and being scaled for different return times, with 
the SeismoMatch 2018 software, based on the main criteria indicated by the standard, there 
are the maximum short forces that vary the maximum displacement and they were 
compared to each other concluding a behavior in the 1966 earthquake with limited damage 
and damage while in the other earthquakes of 1970 and 1974 considerable damage was 
determined with respect to the design shear in the return periods of 475 and 970 years. 
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INTRODUCCIÓN 
 En el Perú desde el año 1970 se creó la primera norma sismorresistente “Seguridad 
Contra el Efecto Destructivo de los Sismos”, y que debido a la experiencia y sistemas 
estructurales estas con el tiempo se han ido modificando debido a los diferentes   sismos  
suscitados hasta la fecha con diferentes tipos de fallas aplicadas en diferentes códigos, los 
cuales a lo largo de los años se han modificado  para obtener un  diseño adecuado  para una 
cierta solicitación sísmica  y así poder evitar pérdidas de  vidas e infraestructura, asegurar 
la continuación de las estructuras con daños pero evitando el colapso. Por lo que, la norma 
actual prevé que una estructura debe responder asegurando la vida de las personas; sin 
embargo, si sucediera un sismo severo con tendencia al colapso, esta deberá responder de 
manera que su integridad no se comprometa y soporte las máximas fuerzas cortantes. 
En el capítulo 1, planteamos el problema general de esta investigación, tomando en 
consideración el aumento de las edificaciones de gran altura y su complejidad en el análisis 
que conlleva, por esto, se planteó y desarrolló el método dinámico no lineal incremental, el 
cual tiene como objetivo principal, determinar el comportamiento estructural de la 
edificación siendo analizado por este método, con los registros sísmicos de los sismos más 
representativos de los años 1966, 1970 y 1974, siendo escalados para distintos tiempo de 
retorno. 
En el capítulo 2, se desarrolló la teoría y metodología que sustenta el análisis dinámico no 
lineal, enfocándonos para el desarrollo del método incremental, usando las curvas de 
capacidad dinámica generado por el análisis tiempo historia, para el cálculo de las máximas 
fuerzas cortantes que desarrollan el máximo desplazamiento. 
En el capítulo 3, definimos nuestras variables dependiente e independiente y los indicadores 
de operación para el desarrollo del análisis, también se expusieron nuestras hipótesis, 
afirmando que la edificación soporta las máximas fuerzas cortantes que genera un sismo 
severo. 
En el capítulo 4, definimos el diseño de nuestra investigación, la población representativa 
de los edificios de oficinas de gran altura, las técnicas de recolección, procesamiento y 
análisis de datos, se realizó la matriz de consistencia metodológica que engloba la 
formulación de los problemas, objetivos e hipótesis de la investigación. 
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En el capítulo 5, se definen los parámetros y demás aspectos del modelamiento de la 
edificación para el análisis estructural dinámico, utilizando el método de tiempo historia 
para diferentes sismos severos escalados para distintos tiempos de retorno. 
En el capítulo 6, se realizó el análisis para el procesamiento del escalado de los 
acelerogramas de los sismos de 1966, 1970 y 1974 para tiempo de retorno de 475 años y 
970 años. 
En el capítulo 7, se presentan los resultados del análisis, se compararon los resultados de 
los desplazamientos laterales relativos con los máximos indicados en la norma E030 
vigente, se compararon los máximos cortantes generados por el análisis tiempo historia de 
los sismos de 1966, 1970 y 1974 escalados para el tiempo de retorno de 475 años y 970 
años. 
Se compararon y contrastaron los resultados, se generaron conclusiones respondiendo a los 
objetivos e hipótesis, y se recomendó la evaluación observación de otro método de análisis 
basado en desempeño. 
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CAPITULO 1: PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA 
1.1 Marco situacional   
 Hoy en día en el Perú el plan de contingencia ante un evento sísmico es muy 
vulnerable no solo por el riesgo sino también por la vulnerabilidad de las edificaciones 
según su tipología y su importancia. Según señala Muñoz & Tinman & Quiun (2015), “Las 
edificaciones peruanas construidas en el siglo XX no se han probado aún bajo condiciones 
sísmicas severas y aunque no tenemos la certidumbre de que se comportarán 
adecuadamente, esperamos confiados que será así” (Pág. 2). En su artículo analiza 
diferentes aspectos que se relacionan con el adecuado comportamiento de la estructura y 
también comenta las posibilidades de la mejora futura en sistemas de protección sísmica 
basados en dispositivos de alto amortiguamiento y aislamiento.  
Por otro lado, las edificaciones en el Perú han crecido a grandes rasgos no solo en cantidad 
sino en los diseños más asimétricos, irregulares y de gran altura. “Si realizamos una 
comparación entre la producción del primer semestre 2017 y este primer semestre 2018, 
podemos observar que Magdalena ha crecido en un 23%, Miraflores en 18% y San Isidro 
CBD en 11%” señala el informe de Reporte Inmobiliario JLL (2018), y también estima que 
“La producción debería mantenerse relativamente baja durante los próximos dos años con 
alrededor de 94,800 m2 de área a entregarse antes de 2020, mientras tanto, la demanda 
debería mantenerse alta durante este tiempo, alimentada por rentas bajas y mayor 
estabilidad política que darán a las compañías la confianza para avanzar con inversiones de 
capital”(pág. 19). 
Es por eso que, la tendencia de la arquitectura y sus diseños irregulares, llama a más 
desafíos a los ingenieros y al diseño estructural que conlleva, se observan múltiples 
edificaciones, sean para uso de vivienda, comerciales, así como esenciales (Hospitales, 
colegios), y según la inversión requerida; es decir, al realizar el análisis estructural se 
debería tomar en cuenta el uso de métodos de análisis más certeros y conclusiones más 
analíticas sobre el modelo asimétrico de la estructura. Con la finalidad de mejorar el diseño 
y analizar más exhaustivamente la vulnerabilidad de la estructura y riesgo sísmico que es 
lo que se busca en esta tesis. 
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1.2 Planteamiento del problema 
1.2.1 Formulación del problema 
 Desde hace varios años, las edificaciones son cada vez más complejas y debido a la 
arquitectura actual estas demandan nuevos diseños que resultan ser irregulares, estas 
requieren de un análisis más complejo y detallado, siendo el territorio peruano por 
naturaleza de alto riesgo sísmico, ante un terremoto de alta intensidad estas edificaciones 
deben resistir las demandas sin llegar al colapso. En el Perú ya son más de 176 sismos 
registrados según el IGP, y en el año 2018 se registraron 216 sismos; es decir ante un evento 
sísmico las estructuras sufren daño y cambios de rigidez en la estructura, ya que se podría 
producir fallas o fisuras esto implica a estimar adecuadamente el comportamiento de la 
estructura y sobre todo en el rango no lineal. 
Por ello, existen métodos de análisis no lineal, es decir el análisis dinámico no lineal (paso 
a paso) o el método incremental y métodos simplificados basados en el análisis de empujón.  
El primer método se basa en una respuesta de una edificación ante mediante un 
acelerograma considerando una demanda sísmica real o estimada mediante un periodo de 
retorno este método es complejo en su análisis, por lo que programas computacionales 
ayudan a su aplicación. Así como el segundo muestras el comportamiento inelástico con 
respecto al tiempo, es decir se va aumentando la intensidad incrementando la aceleración 
por medio de un acelero grama hasta llegar hasta su intervalo no lineal o estado límite y los 
análisis basados pro el método de empujón se basa en comportamientos estáticos 
subsecuentes para generar una respuesta. 
La presente tesis muestra un análisis de mediante el método incremental en el edificio de 
oficina Prisma Tower que cuenta con 18 pisos. De esta manera representar el 
comportamiento no lineal sometida a un sismo de diseño y a un sismo severo, por medio 
de una curva de capacidad para identificar las máximas fuerzas cortantes que generan el 
máximo desplazamiento y su comparación. 
1.2.2 Problema general 
 ¿Cuál es el comportamiento estructural del Edificio “Prisma Tower” sometido a un 
análisis dinámico no lineal? 
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1.2.3 Problemas específicos 
a) ¿Cómo determinar los máximos desplazamientos laterales relativos admisibles 
de acuerdo a lo indicado en la Norma vigente E030? 
b) ¿Cómo determinar las máximas fuerzas cortantes que soporta la estructura al 
desarrollar su máximo desplazamiento? 
 c) ¿Cuáles son las diferencias al comparar los resultados del análisis dinámico no 
lineal de los sismos de 1966, 1970 y 1974, escalados con periodos de retorno 
de 475 años y 970 años?  
1.3 Objetivos de la investigación 
1.3.1 Objetivo general 
 Determinar el comportamiento estructural del Edificio Prisma Tower siendo 
sometido a un análisis dinámico no lineal. 
1.3.2 Objetivos específicos 
a) Determinar los máximos desplazamientos laterales relativos admisibles indicados 
en la Norma vigente E030. 
b) Determinar las máximas fuerzas cortantes que soporta la estructura al desarrollar 
su máximo desplazamiento. 
c) Comparar los resultados del análisis dinámico no lineal de los sismos de 1966, 
1970 y 1974, escalados con periodos de retorno de 475 años y 970 años. 
1.4 Justificación e importancia de la investigación 
 La investigación promueve la verificación post construcción en un rango de tiempo 
de una edificación de uso comercial y su posible reforzamiento, e inclusión de nuevos 
métodos de análisis a la norma E030 para las edificaciones de mayor importancia. 
entendiendo como edificaciones de mayor importancia a colegios, hospitales y 
edificaciones comerciales, que, por su uso, concentran más volumen de personas que las 
edificaciones de vivienda. 
La investigación sirve para analizar las estructuras más complejas por medio del método 
dinámico no lineal, considerando la máxima demanda soportada ante un sismo severo sin 
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llegar al colapso, evaluando su diseño y parámetros máximos permitidos aplicando la 
Norma vigente E030 Diseño Sismorresistente. 
1.5 Limitaciones de la investigación 
 El estudio de la tesis se basa en el análisis del comportamiento estructural del edifico 
“PRISMA TOWER”, usando el método de análisis dinámica no lineal, determinando su 
capacidad frente a sismos severos escalados para diferentes tiempos de retorno, obteniendo 
las máximas fuerzas cortantes que generan los máximos desplazamientos laterales de cada 
piso y comparándolo entre si para cada caso. 
1.6 Viabilidad de la investigación 
 La presente investigación es viable, por medio que la información y teoría sobre 
procedimiento usado se encuentra disponible en investigaciones anteriores, tanto 
nacionales e internacionales, la investigación es un aporte técnico y teórico sobre la 
metodología y puesta en práctica del método de análisis dinámico no lineal, siendo más 
precisos, sobre el análisis dinámico incremental usado para la evaluación estructural de 
edificaciones con área irregular y obteniendo resultados más cercanos al comportamiento 
real de estos ante un sismo severo. 
1.7 Aporte de la investigación 
 Esta investigación tiene como aporte generar una guía para el modelamiento, 
procesamiento de datos y resultados para el análisis dinámico no lineal de una edificación 
de gran altura con geométrica irregular en planta, se usó como software de modelamiento 
ETABS Versión 16, estos trabajan con elementos finitos para el cálculo de las estructuras 
y el software SeismoMatch 2018 que nos ayudó para el escalado de los acelerogramas, esto 
para el desarrollo e interpretación de los resultados, los cuales ayudaran de guía para este 
método de análisis, que por lo investigado en tesis relacionadas al tema, no se logra 
transmitir de manera practica la metodología para el análisis no lineal por el método 
incremental. 
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CAPITULO 2: MARCO TEORICO 
2.1 Antecedentes de la investigación 
2.1.1 Investigaciones nacionales 
López, C. H. y Miranda, J. M. (2015). En la tesis de investigación, se basan en evaluar la 
capacidad estructural de un centro comercial de pórticos dúctiles de concreto 
armado mediante el análisis no lineal estático, esta compara la resistencia máxima 
de la edificación con la demanda sísmica de los sismos de los años 1966, 1970 y 
1974. 
Esta investigación evalúa el diseño estructural de una edificación comercial de 
pórticos dúctiles, sugiriendo el análisis no lineal estático, para minimizar el 
sobredimensionamiento de las estructuras controlando las distorsiones en los ejes. 
La investigación concluye que, las fuerzas y demandas sísmicas máximas con 
respecto a los registros sísmicos de los años 1966, 1970 y 1974, superan la máxima 
capacidad estructural de acuerdo al análisis sometido al centro comercial. 
Esteba, A. (2017). En su tesis de investigación se basan en la comparación del análisis 
lineal elástico con el análisis no lineal estático y dinámico para la obtención 
resultados más acertados para determinar el nivel de desempeño óptimo de la 
estructura y obtener un comportamiento más detallado, de esta manera propone la 
reducción de las dimensiones de la estructura para un análisis estático no lineal. 
La investigación concluye que, en el análisis estático no lineal, el nivel de 
desempeño de la estructura se encuentra en un nivel de ocupación inmediata, ya que 
su capacidad ante un eventual sismo con recurrencia de 50 años, no sufriría ningún 
daño en su integridad estructural. 
Por otro lado, en el análisis dinámico no lineal, demuestra resultados más 
detallados, ya que pudo observar la historia de las respuestas de esfuerzos en los 
elementos y deformaciones a través del tiempo, dando como respuesta y nivel de 
desempeño, un nivel “A to B (totalmente operacional) y B to IO” (operacional a 
ocupación inmediata) interpretándolo como una estructura moderada ante 
diferentes acciones sísmicas. 
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Calcina, R. M. (2017). En la tesis de investigación de maestría, se basan en el diseño por 
desempeño que sirve para predecir el comportamiento de una edificación ante 
solicitaciones sísmicas, el estudio analiza las zonas en los elementos estructurales 
las cuales podría sufrir daños y llegar al fallo, así, de esta manera aplicando estas 
metodologías de análisis de encontraron las zonas débiles de la estructura. 
La investigación concluye que, obteniendo la curva de capacidad y el punto de 
desempeño, se abarcan las zonas de falla, que rigen la ductilidad; de esta manera, el 
edificio se diseña para que las rotulas plásticas ocurran en todos los extremos de las 
vigas y columnas. 
2.1.2 Investigaciones internacionales 
Crespo, G. M. y Flores, J. R. (2018). La tesis, evalúa el comportamiento estructural del 
hospital frente a sismos muy raros en la ciudad de Cuenca, se basa en determinar el 
periodo fundamental de la estructura, su capacidad en el rango no lineal y los 
máximos desplazamientos inelásticos; por lo que plantea, recomendaciones para 
mitigar su vulnerabilidad, y se analizó mediante el software OpenSees el modelo 
matemático idealizado de la estructura. 
La investigación concluye que, el análisis 3D de la edificación muestra resultados 
de derivas y desplazamientos peligrosos para el desempeño de la estructura frente 
a una solicitación sísmica severa, y sostiene que, al realizar el análisis lineal frente 
al análisis no lineal, este tiende a dar un mayor reforzamiento que modifica las 
secciones rectangulares de los elementos. 
Castillo, M. A. (2016). En la investigación evalúa el daño sísmico físico esperado aplicando 
el análisis estático no lineal para determinar el espectro de capacidad, punto de 
desempeño y curvas de capacidad, esperando que los resultados contribuyan en el 
mejoramiento de los diseños de distintas estructuras en dicho país. 
La investigación concluye que, la estructuras presenta un mayor riesgo de 
vulnerabilidad en la dirección más larga del análisis, en lo concerniente a los 
indicado en la norma, presenta altas probabilidades de daño moderado y completo 
e incluso colapso. Calculando distintos valores de PGA, notándose que la estructura 
alcanza su punto de capacidad ultima en el instante en que se aumenta en una 
pequeña cantidad el PGA que define el espectro de diseño elástico de la norma. 
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Alva, R. E. (2015). En la tesis estudia los cambios que plantea la propuesta del Reglamento 
de Construcciones para el Distrito Federal (RCDF), tomando como muestra 
edificaciones representativas de 9 y 25 pisos en suelos blandos, observando el 
comportamiento fuera del rango elástico lineal, usando el análisis dinámico 
inelástico conocido por “Análisis paso a paso” y el análisis estático no lineal 
“Pushover”. 
La investigación concluye que, el comportamiento sismorresistente de los 
diferentes casos con respecto a la muestra, en base a las respuestas de los análisis 
dinámicos no lineal (paso a paso) y estáticos no lineales, después de haber utilizados 
los espectros de diseño de la norma, propone parámetros espectrales superiores en 
30% con respecto de lo que indica en la actualidad, la propuesta al reglamento 
actual, presenta un diseño de estructuras con un nivel de seguridad adecuado, 
logrando producir fallas dúctiles y evitando fallas frágiles, este incremento en el 
espectro de diseño, conlleva en el aumento de la cuantía de acero de refuerzo. Por 
último, el costo de la edificación se incrementa al igual que su demanda de rigidez 
para que los desplazamientos se encuentren dentro de los niveles permitidos ante 
las nuevas solicitaciones que se generan con el nuevo espectro de diseño. 
2.2 Bases teóricas 
2.2.1 Clasificación para el diseño estructural sismo resistente 
 La siguiente clasificación está basada con los parámetros de la norma E030 “Diseño 
Sismorresistente” del Reglamento Nacional de Edificaciones. 
- Zonificación: nuestro territorio, según la Norma vigente E030, está dividido en 4 
zonas, a cada zona se le asigna un valor para el factor Z. (Tabla N° 1) 
- Tipo de suelo: el suelo de apoyo para la estructura a diseñar se divide en 5 tipos, 
a cada tipo de suelo se le asigna y valor para el factor Sx. (Tabla N° 2) 
- Parámetro de sitio: la zona sísmica y el tipo de suelo, definen los valores de de 
TP (S) y TL (S). (Tabla N° 3 y N° 4) 
- Amplificación sísmica: el periodo T, en comparación con los valores de TP  y TL, 
asigna el valor al factor C. 
 - Uso: el uso de la estructura a diseñar, asigna el valor al factor U. (Tabla N°5) 
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- Sistema estructural: si es de concreto armado, acero o albañilería, asigna valores 
para el coeficiente de reducción R0, si la edificación presenta más de 1 sistema 
estructural, se toma el menor valor de R0. (Tabla N°7) 
- Regularidad estructural: los factores Ia (irregularidad en altura) e Ip 
(irregularidad en planta), con el valor del factor R0, determina el valor del factor de 
reducción R. (Tabla N°8 y N°9), (numeral 3.8) 
2.2.2 Riesgo sísmico y Registros Históricos  
 En el Perú desde los años 1960 los edificios peruanos se construyen bajo parámetros 
sismorresistentes y todavía desde ese entonces en los últimos 100 años no se ha 
experimentado las secuelas de terremotos severos señala (Muñoz, Tinman & Quiun, 2015, 
pág. 2). En la tesis reflejamos el comportamiento de una estructura; es decir, la Torre 
Prisma, frente a una solicitación sísmica severa mediante un análisis sísmico dinámico no 
lineal evaluando la capacidad máxima de resistencia con respecto a su diseño estructural, 
partes estructurales que lo conforman; y sísmico, parámetros sismorresistentes y máximos 
desplazamientos. Se observa en la siguiente en la tabla 1 los sismos más representativos del 
Perú. 
Tabla 1  
Principales características de los sismos importantes en el Perú 
 
Lima 
1746 
Arica 
1868 
Lima 
1940 
Lima 
1966 
Ancash 
1970 
Lima 
1974 
Magnitud Ms 8.1 8.2 7.9 7.7 7.9 7.9 
Intensidad 
máxima (MM) 
X - 
XI 
XI 
VII - 
VIII 
VIII 
VIII - 
IX 
VIII - 
IX 
 Fuente: Sismos históricos importantes ocurridos en el Perú - IGP. 
 
2.2.2.1. Finalidad del Diseño Sismo resistente de Edificios 
 El comportamiento que deberían tener las estructuras en estos últimos años 
se ha tratado de medir con respecto distintos niveles de severidad de los sismos. 
De acuerdo a Bertero, V. V. y el comité SEAOC - VISION 2000 (1995, pág. 36), 
establecen cuatro niveles de severidad en las solicitaciones sísmicas, cada uno de 
los cuales se define por un “sismo de diseño”. Dado que los terremotos son tratados 
como sucesos aleatorios propios de cada región, los sismos de diseño se definen en 
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función de los periodos medios de retorno de estos eventos o en función de la 
probabilidad de excedencia durante un determinado tiempo de exposición que, por 
ejemplo, para edificaciones comunes se ha establecido en 50 años. 
“Empleando la información con que se cuenta respecto a la sismicidad del país, es 
posible estimar las aceleraciones asociadas a los cuatro sismos de diseño para la 
costa del Perú” (Muñoz, A,1999, pág. 23). La tabla 2 muestra los periodos de 
retorno para estos sismos según el comité de VISION 2000 y el SEAOC; por lo que, 
establecen 4 niveles de daño frente a solicitaciones sísmicas distintas, cada una de 
los cuales responde a distintos tipos de diseño y resguardo de la vida y la estructura. 
Ya que, los terremotos son tratados como sucesos aleatorios propios de cada región, 
los sismos de diseño se definen en función de los periodos medios de retorno de 
estos eventos o en función de la probabilidad de excedencia durante un determinado 
tiempo de exposición que, por ejemplo, para edificaciones comunes se ha 
establecido en 50 años. 
Con respecto a los eventos históricos y sismicidad del Perú, es posible estimar las 
aceleraciones de acuerdo a las fuentes sismogénicas en la costa del Perú y por ende 
donde está ubicado la Torre Prisma. Por lo que, la tabla 2 muestra acepta la 
propuesta del comité VISION 2000, de acuerdo a los estudios de peligro sísmico 
desarrollados para la costa del país. 
Tabla 2  
Propuesta de VISION 2000 para estados de daño 
Desplazamiento 
relativo máximo 
Características de 
desempeño 
Períodos de 
retorno 
Probabilidad de 
ocurrencia 
±0.2% 
Totalmente 
operacional 
43 años 50% en 30 años 
±0.5% 
Operacional 
(en servicio) 
72 años 50% en 50 años 
±1.5% 
Seguridad de vidas 
(daños reparables) 
475 años 10% en 50 años 
±2.5% 
Expectativa de 
colapso 
970 años 10% en 100 años 
        Fuente: SEAOC VISION 2000. 
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Por otro lado, los objetivos del diseño sismorresistente se establecen precisando el 
nivel de daño que se acepta en una edificación luego de un sismo, de acuerdo a su 
importancia. Según el SEAOC se identifican tres tipos de edificaciones: edificios 
comunes, (viviendas, oficinas, etc.) edificios esenciales que deben funcionar en una 
emergencia (como hospitales) y edificios de seguridad crítica (como plantas de 
procesamiento nuclear).  
Finalmente, para clasificar los edificios de Lima Metropolitana de acuerdo a la tabla 
2 se correlaciona para distintos periodos de retorno los cueles se obtiene un 
coeficiente de zonificación para la Torre Prisma, de acuerdo a su ubicación 
mediante mapas de isoaceleraciones y con la ayuda del programa CRISIS utilizando 
las fuentes sismogénicas y efectos de la geología local se estima el factor de 
zonificación del edificio. Esto se basa de acuerdo a la investigación de Olarte et. 
Al.” Sistema de Gestión de Infraestructura para la reducción del Riesgo Sísmico de 
Puentes y Viaductos Elevados de la ciudad de Lima” en donde se estudió el peligro 
sísmico y la categorización de los puentes. 
Para la elaboración de los mapas de isoaceleraciones se utiliza el modelo de Poisson, 
la relación exponencial truncada para la distribución frecuencia-magnitud y varias 
leyes de atenuación que caracterizan el tipo de falla y los efectos de cercanía de la 
fuente. Estos parámetros son determinados para cada periodo de retorno (43, 72, 
475, 970 años). A continuación, se muestra figuras del programa para el cálculo del 
coeficiente de aceleración para un periodo T=0.00s segundos, valor para el cual la 
aceleración espectral se asemeja a la aceleración máxima del suelo PGA. En la 
figura 1 y 2, se muestra para un periodo de 43 años con la tasa de excedencia que 
calcula el programa; figura 3 y 4, se muestra par aun periodo de 72 años con la tasa 
de excedencia respectivamente; en la figura 5 y 6, se muestra para el periodo de 
diseño de 475 años con su respectiva tasa de excedencia; y por último, para un 
periodo de retorno de 970 años y su respectiva tasa excedencia. 
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     Fuente: Resultados de CRISIS 2015. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
          para un periodo de retorno de 43 años. 
          Fuente: Resultados de CRISIS 2015. 
𝑧 =
𝑃𝐺𝐴
𝑔
=
203
980.6
= 0.20 
Ecuación 1. Factor de zonificación para un periodo de retorno de 43 años. 
Figura 1. Zona de peligro sísmico para un periodo de retorno de 43 años.  
Figura 2. Tasa de Excedencia 50% en 30 años e Intensidad Máxima en gals (cm/s2)  
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   Fuente: Resultados de CRISIS 2015. 
 
         
 
para un periodo de retorno de 72 años. 
Fuente: Resultados de CRISIS 2015. 
𝑧 =
𝑃𝐺𝐴
𝑔
=
250
980.6 
= 0.25 
 
Ecuación 2. Factor de zonificación para un periodo de retorno de 72 años. 
 
 
 
 
 
Figura 3. Zona de peligro sísmico para un periodo de retorno de 72 años.  
Figura 4. Tasa de Excedencia de 50% en 50 años e Intensidad Máxima en gals (cm/s2)  
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Fuente: Resultados de CRISIS 2015. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
    
    e Intensidad Máxima en gals(cm/s2) para un periodo de retorno de 43 años. 
    Fuente: Resultados de CRISIS 2015. 
 
 
 
𝑧 =
𝑃𝐺𝐴
𝑔
=
445
980.6
= 0.45 
 
Ecuación 3. Factor de zonificación para un periodo de retorno de 475 años 
 
Figura 5. Zona de peligro sísmico para un periodo de retorno de 475 años.  
Figura 6. Tasa de Excedencia 10% en 50 años (Factor Zona de Diseño – Norma E030)  
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Fuente: Resultados de CRISIS 2015. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
          
 
     
     para un periodo de retorno de 970 años. 
     Fuente: Resultados de CRISIS 2015. 
 
 
𝑧 =
𝑃𝐺𝐴
𝑔
=
615
980.6
= 0.63 
Ecuación 4 Factor de zonificación para un periodo de retorno de 970 años 
 
Figura 7. Zona de peligro sísmico para T=0.005s con un periodo de retorno de 970 años.  
Figura 8. Tasa de Excedencia de 10% en 100 años e Intensidad Máxima en gals. 
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A continuación, se muestra la figura 9 con el mapa de riesgo sísmico del Perú el cual 
muestra los sismos de los últimos 57 años. 
 
Figura 9. Mapa sísmico del Perú Desde 1960 – 2017. 
Fuente: IGP. 
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2.2.2.2. Resistencia y Ductilidad de los edificios en el Perú 
Desde inicios del Siglo XX en el Perú se han hecho varios edificios de concreto 
armado, en su artículo Muñoz, Tinman & Quiun (2015) señalan que,  
en los primeros años, el sistema estructural consistía casi exclusivamente de 
pórticos de concreto armado y en algunos casos se empleaban también las 
cajas de escaleras y ascensores con unidades de mampostería. 
Con mucha frecuencia, los tabiques de los edificios aporticados, se 
construyeron con ladrillos sólidos de arcilla o concreto adosados 
directamente a las columnas y vigas del edificio. Gracias a la construcción 
de estos tabiques en paños completos, estas edificaciones han incrementado 
considerablemente su resistencia y rigidez lateral más allá de lo que debió 
haberse previsto en el proyecto original. 
Los terremotos importantes han mostrado lo vulnerables que pueden ser los 
edificios de pórticos flexibles y también han aportado evidencias acerca del 
buen comportamiento sísmico de los edificios estructurados en base a muros 
de corte. 
En los últimos años se ha reconocido con mayor claridad la relación directa 
que existe entre el daño y la deformación lateral que experimentan los 
edificios durante los sismos. Esto ha contribuido a que en las últimas 
décadas se incorporen los muros de concreto como elementos 
sismorresistentes, dando como resultado un sistema mixto mucho más 
rígido y resistente que los tradicionales edificios aporticados. 
En el país, el diseño de los edificios de concreto armado se hace atendiendo 
las indicaciones que garantizan la ductilidad en secciones y elementos, pero 
no siempre se satisfacen plenamente los requerimientos para lograr un 
comportamiento dúctil del conjunto (pág. 7). 
Por ejemplo, resulta complicado dotar a las columnas de una capacidad a flexo-
compresión mayor que la de las vigas o es poco frecuente el diseño minucioso de 
los nudos. No podemos esperar que los edificios así diseñados desarrollen el nivel 
de ductilidad esperado para las estructuras que otros códigos califican como 
“especialmente dúctiles”. Es posible que nuestras estructuras califiquen más bien 
como estructuras de ductilidad restringida. Para los edificios peruanos no se han 
desarrollado estudios que permitan estimar la ductilidad global que pueden 
desarrollar; pero atendiendo los rangos de valores sugeridos y las características 
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propias de nuestros edificios, podríamos asumir para los edificios de pórticos, 
valores cercanos a R=8 y para los edificios en base a muros de corte ductilidades 
próximas a R=6. 
 
2.2.3 Propiedades Mecánicas de los Materiales 
 Si bien es cierto, el concreto es un material heterogéneo y muy importante para su 
uso en edificaciones. El cual está conformado por diferentes materiales de adecuadamente 
proporcionados en partes para cumplir diferentes requerimientos y resistencias para formar 
un elemento monolítico, por lo que, se requiere conocer las propiedades mecánicas de sus 
materiales como el acero y el concreto simple. 
2.2.3.1 Concreto no confinado 
  El concreto es un material que se comporta muy bien, ya que sirve para 
absorber los esfuerzos a compresión, por lo que es importante conocer su 
deformación, su compresión es importante para el análisis y diseño de edificaciones. 
Muy a parte de la resistencia máxima a compresión que se tenga, al momento de 
calcular la curva de esfuerzo deformación en un el primer estado los esfuerzos se 
comportan de manera lineal y aparentemente elástica hasta un aproximado de la 
mitad del esfuerzo a compresión que resiste, después de este rango la curva forma 
una tendencia en la horizontal hasta alcanzar su máxima resistencia. Por último, la 
curva decae hasta alcanzar un punto cuya pendiente está en función de su resistencia 
máxima. Por eso, las curvas esfuerzo-deformación del concreto de alta resistencia, 
tienden a formar curvas más altas y esbeltas cerca de la resistencia máxima, 
mientras que las curvas de concreto de baja resistencia tienen aberturas más amplias 
después de superar el rango elástico lineal. 
García y Calderón (2018), nos indican que,  
las normas permiten simplificaciones importantes en el modelo de 
comportamiento, que se utiliza para el diseño de secciones de concreto 
armado, por ejemplo, el ACI permite utilizar un bloque de compresiones 
rectangular (Modelo de Whitney). Sin embargo, cuando es necesario 
calcular e investigar con mayor precisión la resistencia y ductilidad de un 
elemento, es necesario utilizar algún modelo de comportamiento. Hay que 
tener presente que rara vez se pueden determinar con precisión todas las 
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variables que pueden influir en la forma de la curva y en los valores 
asociados de esfuerzos y deformaciones (pág. 49). 
Por ello, el diseño estructural actual exige desarrollar grandes deformaciones de 
compresión en el concreto. Las pruebas experimentales y aproximaciones analíticas 
indican que conforme aumenta la resistencia máxima a compresión f´c y decrece su 
deformación unitaria εc; es decir siguiendo este planteamiento se desarrollan 
ductilidades altas. Por ejemplo, resistencia máxima es aproximadamente igual a 
0.002, independientemente de la resistencia máxima, como se muestra en fig. 10.  
Fuente: “Seismic Design of Reinforced Concrete and Masonry Building” por Paulay y 
Priestley (1992, pág. 92). 
 
2.2.3.2 Modelo de Hognestad 
Este modelo es uno de los más representativos y usados propuesto por Hognestad 
(1951) plantea que,  
es aplicable tanto para secciones circulares como para secciones 
rectangulares o cuadradas. La primera rama consiste en una parábola de 
segundo grado hasta alcanzar su resistencia máxima; después la curva 
desciende y esta rama se representa por medio de una recta con una 
pendiente m ecuación 7. Comúnmente la deformación unitaria ultima o de 
aplastamiento del concreto, Ԑcult tienen como valor más aceptado 0.0038 
(Pág. 455 - 480).  
Figura 10. Curvas esfuerzo - Deformación a compresión en probetas estándar.  
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De acuerdo al modelo, las expresiones definen las dos ramas de la curva y la 
pendiente de la segunda rama son de la siguiente manera:  
a) Para el primer segmento de la curva esfuerzo - deformación (0 ≤ Ԑc ≤ Ԑ0): 
b) Para el segundo segmento de la curva esfuerzo-deformación (Ԑc< Ԑc ≤ Ԑcu): 
c) Pendiente del segundo segmento: 
  Donde: 
Ԑc: Deformación unitaria del concreto. 
f´´c: Resistencia máxima a compresión de un espécimen de concreto. 
Ԑ0: Deformación unitaria asociada a la resistencia máxima del concreto, f´´c. 
cu: Deformación unitaria última del concreto. 
Figura 11. Curva esfuerzo-deformación del concreto a compresión 
  Fuente: “Eccentrically Loaded Reinforced Concrete Members” por Hognestad  
      (1951, pág. 45) 
   
Ecuación 5 
Ecuación 6 
Ecuación 7 
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2.2.3.3 Concreto Confinado 
 Estudios experimentales realizados por Chan (1955), Blume et al. (1961), 
Roy y Sozen (1964), Soliman y Yu (1967), Sargin et al. (1971), Kend y Park (1971) 
y Mander et al. (1988) indican que un buen confinamiento puede mejorar el 
desempeño de un elemento, sus deformaciones se incrementan, haciendo del 
concreto un material más dúctil. El confinamiento está en función del acero de 
refuerzo. 
 Este confinamiento se inicia cuando los niveles de esfuerzos de compresión 
en el concreto se aproximan a su máxima resistencia, desde ese punto las 
deformaciones paralelas a la cara trasversal de la sección aumentan debido a una 
fisura miento progresivo, por lo cual el concreto se soporta contra el refuerzo 
transversal, el cual impulsa a su vez una fuerza de confinamiento sobre el concreto, 
incrementando su resistencia a compresión y aminorando las deformaciones 
transversales. 
De igual manera que en el concreto simple o no confinado, las propiedades 
mecánicas de una muestra de concreto confinado bajo cargas de compresión se 
pueden conocer a partir de su curva esfuerzo-deformación. Estas curvas también 
presentan características generales a partir de las cuales es posible generar modelos 
analíticos para describirlas. A continuación, se describen los modelos más 
conocidos y aceptados. 
 
2.2.3.4 Modelo de Kent y Park 
Este modelo se basa en pruebas experimentales, fue propuesto por Kent y Park 
(1971), 
es aplicable únicamente a secciones rectangulares o cuadradas. El modelo 
considera que el confinamiento no tiene efecto en la resistencia, ya que esta 
es igual a la de un concreto simple, pero si considera el incremento de la 
ductilidad. 
La curva está formada por tres segmentos, como se muestra en la figura 12. 
En la primera rama el efecto del confinamiento aún no se presenta y su forma 
es igual a la de un concreto simple, idealizada como una parábola de 
segundo grado y está definida en un intervalo (0 ≤ Ԑc ≤ Ԑ0) ecuación 8. El 
segundo segmento ecuación 9 se aproxima o se idealiza por una recta, inicia 
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cuando el concreto alcanza su resistencia máxima y concluye cuando esta 
se ha degradado en un 80% f´c = 0:20 f’cu, definida por el intervalo (Ԑc< Ԑc 
≤ Ԑ20c). Su pendiente es función de factores relacionados con el 
confinamiento de la sección. 
El tercer segmento ecuación 13, definida en un intervalo (Ԑc > Ԑ20c), se 
aprecia que el concreto podrá seguir tomando deformaciones más allá de 
Ԑ20c, pero no podrá tomar esfuerzos adicionales. 
Las expresiones que definen a cada segmento de la curva son las siguientes: 
a) Para el primer segmento de la curva esfuerzo - deformación (0 ≤ Ԑc ≤ 
Ԑ0): 
 
b) Para el segundo segmento de la curva esfuerzo - deformación (Ԑc< Ԑc ≤ 
Ԑ20c): 
c) Para el tercer segmento de la curva esfuerzo - deformación (Ԑc > Ԑ20c): 
 
 
Ecuación 8 
Ecuación 9 
Ecuación 12 
Ecuación 10 
Ecuación 11 
Ecuación 13 
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  Donde: 
 
Ԑcu: Deformación unitaria última del concreto. 
Ԑ0: Deformación unitaria asociada a la resistencia máxima del concreto, f´cu. 
Ԑ20c: Deformación unitaria asociada a la resistencia del concreto 0:20f´cu. 
bc: Ancho de la sección. 
s: Separación entre los estribos. 
ρc: Relación entre el volumen de acero confinante (estribos) y el volumen 
de concreto confinado. 
           Fuente: "Flexural members with confined concrete" por Kent y Park (1971, pág. 55). 
 
2.2.3.5 Modelo de Mander 
Este modelo propuesto por Mander et al. (1988), está definido por una curva 
continua, 
y también considera que el efecto del confinamiento no solo incrementa la 
capacidad de deformación del concreto, sino también la resistencia a 
Figura 12. Curva esfuerzo-deformación del concreto a compresión. 
Ecuación 14 
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compresión del concreto. Es aplicable para secciones circulares y 
rectangulares o cuadradas, Popovics, (1973). En este modelo la deformación 
unitaria ultima o de falla Ԑcu del concreto se presenta cuando se fractura el 
refuerzo transversal y por lo tanto ya no es capaz de confinar al núcleo de 
concreto, por lo que las deformaciones transversales del nucleó de concreto 
tenderán a ser muy grandes. En la figura 13 se comparan las curvas esfuerzo-
deformación para un concreto no confinado y uno confinado, según el 
modelo propuesto por (pág. 1827-1849) 
Fuente: “Theoretical Stress-Strain model for confined concrete” por Mander et al (1988, 
pág. 1807). 
  
La curva esfuerzo-deformación propuesta por Mander et al. (1988) se define 
mediante las siguientes expresiones: 
Figura 13. Curva esfuerzo-deformación del concreto a compresión. 
Ecuación 17 
Ecuación 16 
Ecuación 15 
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Donde: 
f’cc: Resistencia máxima del concreto confinado. 
f’c: Resistencia máxima del concreto no confinado. 
Ԑc: Deformación unitaria del concreto. 
Ԑcu: Deformación unitaria ultima. 
Ԑco: Deformación asociada a la resistencia máxima del concreto, f0c. 
Ԑsp: Deformación unitaria ultima asociada al recubrimiento del concreto. 
Ԑcc: Deformación unitaria del concreto simple, asociada al esfuerzo máximo 
confinante, f’cc. 
Ec: Módulo de elasticidad del concreto no confinado. 
 
Ecc: Módulo secante del concreto confinado asociado al esfuerzo máximo 
confinante. 
La resistencia máxima a compresión f’cc está en función de la fuerza lateral 
de 
confinamiento efectivo fle y del tipo de estribo con el que fue confinado el 
elemento. 
Para secciones circulares confinadas por estribos circulares o espirales la 
resistencia máxima a compresión f’cc, se define mediante las siguientes 
ecuaciones: 
Ecuación 20 
Ecuación 21 
Ecuación 19 
Ecuación 18 
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Ecuación 22 
 
Ecuación 23 
 
Donde: 
Asp: Área de refuerzo transversal. 
ρs: Relación del volumen acero confinante entre el volumen de concreto 
confinado. 
ρcc: Relación del área de acero longitudinal y el área de concreto confinada. 
ds: Diámetro de los estribos. 
ke: Factor de confinamiento efectivo, se utiliza la ecuación 22 si la secciones 
confinada con estribos circulares o la ecuación 23 si la sección es confinada 
con estribos en espirales. 
kec: Factor de confinamiento efectivo para secciones confinadas con estribos 
circulares. 
kes: Factor de confinamiento efectivo para secciones confinadas con estribos 
en espirales. 
s’; s: Separación entre los estribos a paño interior y exterior 
respectivamente. 
 Figura 14. Confinamiento efectivo del refuerzo transversal en una sección circular. 
Fuente: “Theoretical Stress-Strain model for confined concrete” por Mander et al (1988, pág. 
1809). 
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Para secciones rectangulares o cuadradas la resistencia máxima a 
compresión f´cc, se define mediante las siguientes ecuaciones: 
 
 
 
 
 
 
 
Donde: 
f’cc: Resistencia máxima del concreto confinado. 
f’c: Resistencia a compresión del concreto no confinado. 
fyh: Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo transversal. 
λ: Relación de resistencia confinada, se obtiene de la figura 15. 
ρcc: Relación del área de acero longitudinal y el área de concreto confinado. 
Ae: Área confinada efectiva. 
Asx, Asy: Área de refuerzo transversal paralela al eje “x" o “y". 
flx, fly: Esfuerzo lateral de confinamiento efectivo en dirección “x" o “y". 
s’; s: separación entre los estribos a paño interior y exterior respectivamente. 
Ecuación 28 
Ecuación 24 
Ecuación 25 
Ecuación 26 
Ecuación 27 
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      para elementos de secciones cuadradas y rectangulares. 
Fuente: “Theoretical Stress-Strain model for confined concrete” por Mander et al (1988, pág. 
1813). 
             
en una sección rectangular. 
Fuente: “Theoretical Stress-Strain model for confined concrete” por Mander et al (1988, pág. 
1810). 
 
 
Figura 16. Confinamiento efectivo del refuerzo transversal 
Figura 15. Relación de resistencia confinada “λ" 
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2.2.3.6 Acero de refuerzo 
 Si bien es cierto, la curva esfuerzo-deformación sometida a tensión posee 
tres tendencias la cual una de ellas es la parte lineal, rama elástica; de planicie, rama 
postfluencia; de endurecimiento, rama de deformación, tal y como se muestra en la 
figura 17. 
A continuación, también se muestra en esta parte el modelo elastoplástico perfecto, 
algunas representaciones posibilitan definir el modelo esfuerzo-deformación del 
acero a tensión; por lo que, si consideran rama de deformación por endurecimiento. 
La desigualdad entre las líneas que conforman las diferentes etapas del esfuerzo 
radica en definir la etapa de endurecimiento por deformación. En esta sección 
mostraremos algunos modelos analíticos más aceptados para definir el esfuerzo del 
acero que más se utilizan. 
 
                    Fuente: García & Calderón (2018, pág. 63). 
 
2.2.3.7 Modelo Elastoplástico 
 En las evaluaciones sísmica es uno de los métodos más utilizados en el 
diseño y evaluación para aproximar la curva de esfuerzo deformación llamado 
Figura 17. Curva esfuerzo - deformación del acero sometido a tensión.  
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modelo “elastoplástico”, así como los modelos anteriores en la etapa de 
comportamiento elástico, los esfuerzos en el acero fs, son antes de la fluencia; es 
decir, son proporcionales a las deformaciones, y se muestra el código del ACI para 
el acero. 
Por otra, parte, este modelo se basa principalmente en despreciar el endurecimiento 
por deformación del acero, ya que, el material considera que no es capaz de tomar 
esfuerzos mayores al de fluencia, sin embargo, mayores a este si los adopta. 
Una desventaja de aplicar este el modelo elastoplástico perfecto para efectos de 
diseño o evaluación sísmica es que no toma en cuenta la capacidad del acero para 
tomar esfuerzos de fluencia fy mucho mayores. 
                Fuente: García & Calderón (2018, pág. 64). 
 
2.2.3.8 Modelo de Mander para el acero 
 En este modelo propuesto por Mander et al. (1984), los esfuerzos en el acero 
dentro de la etapa de endurecimiento por deformación se calculan en la ecuación 
29. 
 
Con la exclusión de “p”, las variables que intervienen en la ecuación anterior son 
las mismas que las establecidas en el modelo de Park y Paulay, (1975). Por lo que, 
se pueden definir con las mismas ecuaciones, o mediante pruebas experimentales. 
Figura 18. Curva esfuerzo - deformación Modelo Elastoplástico para el acero.  
Ecuación 29 
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Este parámetro “p" provee la forma de la línea de tendencia de endurecimiento por 
deformación y se obtiene en la ecuación 30. 
 
 Donde: 
fs1; Ԑs1: Son las coordenadas de un punto obtenido mediante una prueba 
experimental. 
 
La magnitud de la ordenada fs1 es aproximadamente el promedio de fy y fu 
(Rodríguez y Botero, 1996). 
 
2.2.3.9 Modelo de Menegotto Pinto 
 Este modelo de Menegotto-Pinto es una transformación del modelo 
propuesto por Giuffré y Pinto (1970). Menegotto-Pinto modifica la ecuación 31 
para adaptarla al endurecimiento del acero. La ley general de Menegotto-Pinto se 
plantea en la ecuación 32. 
Ecuación 31 
Ecuación 32 
 
Donde: 
σy: Esfuerzo de fluencia del acero. 
E: Módulo de elasticidad. 
b: Relación entre la rigidez de postfluencia y el módulo de elasticidad. 
R0: La curvatura inicial (R0 = 20 para acero sin pretensado y R0 = 6 para acero 
pretensado). 
Ecuación 30 
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a1; a2: Constantes que regulan la variación de la curvatura para representar 
apropiadamente el efecto de Baushinguer. 
a3; a4: Constantes para el incremento en el esfuerzo de fluencia debido al 
endurecimiento por deformaciones plásticas durante un incremento monotónico de 
la carga en cada ciclo de carga. 
 
 
Ecuación 34 
Ecuación 35 
Ecuación 36 
Ecuación 37 
 
Donde: 
σst: Incremento en el esfuerzo de fluencia debido al endurecimiento por 
deformación 
plástica. 
Ԑmax: Deformación máxima registrada en la dirección de carga. 
Ԑy: Deformación de fluencia. 
a3; a4: Constantes que se calibran de los resultados experimentales. 
𝜉𝑝
𝑛:  Constantes que se calibran de los resultados experimentales. 
Ԑ0: Deformación en el punto donde las dos asíntotas de la curva en consideración se 
encuentran. 
σ0: Esfuerzo en el punto donde las dos asíntotas de la curva en consideración se 
encuentran. 
Ԑr: Deformación en el punto donde ocurre la última inversión de deformación. 
σr: Esfuerzo en el punto donde ocurre la última inversión de deformación. 
Ecuación 33 
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Como se puede ver la figura 19 muestra los puntos P0(Ԑ0; σ0) y Pr (Ԑr; σr) 
correspondiente a la primera inversión de carga del acero. R se considera 
dependiente de la diferencia de deformación entre el punto de intersección de 
asíntota actual y el punto de inversión de carga anterior con el valor máximo o 
tensión mínima dependiendo de si la tensión de acero correspondiente es positiva o 
negativa.  
Los parámetros Ԑ0; Ԑ0 Ԑr; Ԑr y R se actualizan después de cada inversión de 
deformación. Como ejemplo, la figura 19 ilustra el cambio en P0(Ԑ0; Ԑ0) y Pr (Ԑr; σr) 
en la ocurrencia de cuatro reversiones de carga. Las ramas de carga posteriores a 
las inversiones de carga están etiquetadas mediante números romanos y De manera 
similar son los puntos P0 y Pr. 
 
                                 Fuente: García & Calderón (2018, pág. 69). 
 
2.2.4 Relación momento-curvatura 
 Las gráficas momento curvatura brindan una manera más clara de comprender el 
comportamiento de las secciones de concreto armado sometidos a fuerzas de diseño, en 
donde podemos definir la curvatura como el ángulo que forma con la vertical el perfil de 
deformaciones unitarias de la sección deformada. 
Además de poder visualizar de forma más rápida y comprensible que tan dúctil y resistente 
es una sección, podemos calcular también su energía interna la cual es representada 
mediante el área bajo la curva momento-curvatura, la cual puede ser dividida en 2 
secciones, la primera en donde el área bajo el tramo elástico es la energía de deformación 
Figura 19. Curva fs - Ԑ Modelo de Menegotto-Pinto con carga cíclica.  
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acumulada de la sección, la segunda en donde el área bajo la sección de postfluencia viene 
representada por la energía disipada por deformaciones plásticas en la sección. 
Uno de los principales objetivos de realizar la gráfica momento curvatura de alguna sección 
es la de conocer su Momento ultimo Mu el cual por lo general es el momento en donde el 
concreto a compresión ha fallado, la curvatura ultima Փu correspondiente al momento Mu, 
el Momento de fluencia de la sección My el cual se da cuando una de las barras de acero 
incursiona en su rango inelástico, y su curvatura de fluencia y correspondiente al momento 
My; gracias a estos valores podremos conocer su ductilidad de momento μm y su ductilidad 
de curvatura la cual nos permite conocer si la sección fallara de manera frágil o dúctil y a 
su vez saber si esta sección será capaz de formar rótulas plásticas que disipen mayor 
cantidad de energía y permita la redistribución de momentos en la superestructura a la cual 
pertenece. 
La relación momento-curvatura de una sección de concreto reforzado se obtiene a partir de 
las curvas esfuerzo-deformación del concreto y del acero, dicha relación depende de la 
geometría, del refuerzo longitudinal y transversal de la sección (Aguiar, 2003, pág. 23). 
Para el cálculo de los diagramas momento curvatura es aconsejable la utilización de 
modelos constitutivos de los materiales que representen con mayor exactitud su 
comportamiento real, como por ejemplo que en el concreto se utilice algún modelo 
matemático que consideren el aumento de ductilidad y resistencia a compresión que 
brindan los refuerzos transversales, en caso de acero se recomiendan modelos que 
consideren el endurecimiento por deformación en el rango no lineal. 
 
  Fuente:  García & Calderón (2018, pág. 75). 
Figura 20. Diagrama M - Փ de una sección de concreto armado. 
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 Donde: 
C: Agrietamiento del concreto, ocurre cuando la fibra de concreto sometida a 
tensión alcanza su resistencia máxima por tracción, debido a que el concreto no 
soporta grandes esfuerzos a tensión esta rama por lo general puede ser ignorada sin 
ocasionar cambios significativos en el diagrama momento curvatura. 
Y: Fluencia del acero a tracción, este punto se determina el acero a tracción alcanza 
su esfuerzo de fluencia. 
U: Generalmente este punto se alcanza cuando la deformación en el concreto a 
compresión ha igualado o superado la deformación ultima de su modelo 
constitutivo, o cuando el acero llega a la rotura, la que ocurra primero. 
 
2.2.4.1 Determinación teórica de la curva momento-curvatura 
 Antes de calcular el diagrama momento de curvatura se debe tener en cuenta 
ciertos aspectos analíticos, de acuerdo a la teoría de flexión de elementos de 
concreto armado. 
• Las secciones planas continúan siendo planas después de la flexión. 
• Cuando el esfuerzo en el concreto excede el esfuerzo de tensión, se asume 
que el concreto esta fisurado. 
• Deformaciones debidas a esfuerzos cortantes y agrietamiento diagonal 
pueden ser ignorados. 
• Los efectos de flujo plástico y contracción en el concreto son ignorados. 
• El acero de confinamiento previene que el refuerzo longitudinal se pandee. 
• La deformación del acero y el concreto que lo rodea es el mismo en otras 
palabras no hay corrimiento del acero. 
Teniendo en cuenta estas hipótesis las deformaciones, los esfuerzos, las fuerzas y 
el momento flector pueden ser obtenidos a partir del equilibrio entre las entre las 
fuerzas de tensión y las fuerzas a compresión. 
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diagrama de deformaciones y esfuerzos. 
Fuente: García & Calderón (2018, pág. 76). 
 
 
2.2.4.2 Cálculo del diagrama momento de curvatura: 
a. Selección de un valor de deformación en el concreto Ԑc, el cual nos 
proporcionara un punto del diagrama momento curvatura. 
b. Asumir una ubicación para el eje neutro “c", y en base a esta ubicación trazamos 
el perfil de deformación de la sección. Por medio de la compatibilidad de 
deformaciones se determina las deformaciones en cada fila de acero Ԑs, y en 
cualquier punto del hormigón. 
c. A partir de estas deformaciones, se obtiene el esfuerzo correspondiente a cada 
deformación mediante las curvas constitutivas de cada material. 
d. De acuerdo a cada esfuerzo se calcula las fuerzas que actúan sobre la sección 
del concreto y del acero, multiplicando el esfuerzo por su área respectiva. 
e. La suma vectorial de todas las fuerzas representa la carga axial neta en la 
sección, si esta es igual a la carga axial impuesta a la sección P0, si es que existe 
esta, entonces el “c" elegido es el correcto, si no hay equilibrio entonces se repite 
desde el paso 2 aumentando o disminuyendo la profundidad del eje neutro. 
f. Como paso final se calcula el momento flector interno que corresponde a la 
última posición del eje neutro, multiplicando cada fuerza por su respectivo 
brazo de palanca medido desde el eje de referencia, también se calcula la 
curvatura dada por: 
 
 
Figura 21. Sección transversal de una viga simplemente reforzada 
Ecuación 38 
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 Donde: 
 Ԑc: Deformación de la fibra más comprimida del concreto. 
 c: Distancia de la fibra más comprimida del concreto al eje neutro. 
Para encontrar otros puntos de la curva se vuelve a repetir la secuencia 
incrementando los valores de deformación en el concreto Ԑc. 
 
2.2.4.3 Método de las dovelas 
 El método consiste en dividir la sección de concreto armado en un número 
infinito de elementos llamados “dovelas", como se muestra en la figura (2.35), y las 
filas de refuerzo de acero estén completamente definidas. Calculo por el método de 
las dovelas: 
 
               de una sección de concreto armado. 
  Fuente: García & Calderón (2018, pág. 78). 
 
1. Selección de un valor de deformación en el concreto "c”, el cual nos 
proporcionara un punto del diagrama momento curvatura. 
2. Asunción de una ubicación para el eje neutro c, dividir esta distancia en “n" 
tramos a los que llamaremos dovelas, a partir de la distancia del eje neutro c 
calculamos la deformación unitaria en cada dovela Ԑc y también en la ubicación de 
los aceros longitudinales Ԑs por medio de la compatibilidad de deformaciones. 
 
 
Donde: 
Ԑn: Deformación para cada dovela. 
Ԑc: Deformación en la fibra más comprimida del concreto. 
Figura 22. Convenciones para el análisis por dovelas 
Ecuación 39 
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c: Distancia de la fibra más comprimida al eje neutro. 
Zn: Posición de la dovela. 
e: Ancho de la dovela. 
 
                   Fuente: García & Calderón (2018, pág. 79). 
 
3. A partir de estas deformaciones, se obtiene el esfuerzo correspondiente a cada 
deformación mediante las curvas constitutivas de cada material. 
4. De acuerdo a cada esfuerzo se calcula las fuerzas que actúan en cada dovela, 
como las fuerzas que actúan en el acero, multiplicando el esfuerzo por el área de la 
dovela o el área del acero respectivamente. 
5. La suma vectorial de todas las fuerzas representa la carga axial neta en la sección, 
si esta es igual a la carga axial impuesta a la sección P0, si es que existe esta, 
entonces el c elegido es el correcto, si no hay equilibrio entonces se repite desde el 
paso 2 aumentando o disminuyendo la profundidad del eje neutro. 
 
6. Como paso final se calcula el momento vector interno que corresponde a la última 
posición del eje neutro, también se calcula la curvatura dada por: 
 
Donde: 
Ԑc: Deformación de la fibra más comprimida del concreto. 
c: Distancia de la fibra más comprimida del concreto al eje neutro. 
Figura 23. División de la sección de concreto comprimido en dovelas.  
Ecuación 40 
Ecuación 41 
40 
Para encontrar otros puntos de la curva se vuelve a repetir la secuencia 
incrementando los valores de deformación en el concreto Ԑc. 
 
2.2.5 Método de las fibras de Mander 
 Este método fue propuesto por Mander (1984) y consiste en fraccionar la sección 
de concreto en un número determinado de franjas o fibras y a su vez tener definidos las 
posiciones del acero de refuerzo. 
Este es el método más general para determinar la curva momento-curvatura, en el cual se 
generan sucesivos incrementos de curvatura ΔΦ, estos son aplicados y se determina la 
deformación en el centroide de la sección, de acuerdo al siguiente algoritmo, en cual la 
convención de signos será asumida mediante la siguiente figura 24. 
 
  
        de una sección de concreto armado. 
 Fuente: García & Calderón (2018, pág. 88). 
 
1. A un valor anterior de curvatura Φn-1, se añadirá un incremento de curvatura 
ΔΦ, generando una nueva curvatura en la sección según la ecuación (2.48). 
  
2. A partir de fuerza axial no balanceada ΔP junto con el incremento de curvatura 
(si hay alguno), se calculara el incremento en la deformación centroidal ΔԐ0 que 
Ecuación 42 
Figura 24. Convenciones para el análisis por fibras de Mander 
Ecuación 43 
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permita restaurar el equilibrio de fuerza según la ecuación 44. 
 
  
 Donde: 
Eci: Modulo de elasticidad de la dovela i de concreto. 
Aci: Área de la dovela i de concreto. 
Ecj: Módulo de elasticidad de la franja j de acero. 
Asj: Área de la franja j de acero. 
nc: Número de dovelas o fibras de concreto. 
ns: Número de dovelas o fibras de acero. 
 
3. El valor ΔԐ0 se sumará a la deformación centroidal previa Ԑ0n-1 dando como 
resultado la deformación centroidal corregida, como se muestra en la ecuación 
46. 
 
4. A partir de la nueva deformación centroidal corregida se calculará el perfil de 
deformaciones en la sección dado por la siguiente ecuación 47. 
 
Ecuación 47 
Ecuación 48 
Ecuación 44 
Ecuación 45 
Ecuación 46 
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5. Se calculará la nueva carga axial actuante en la sección N usando la ecuación 48. 
 
Donde: 
Fci= Esfuerzos a compresión en la dovela i del concreto. 
fsj= Esfuerzos a tracción o compresión en la franja j del acero. 
 
6. Calcular la carga axial no balanceada ΔP según la ecuación 49. 
 
ΔP = N - P0 
Ecuación 50 
 
Donde: 
P0: Carga axial actuante en la sección. 
 
 7. Si el valor absoluto de la carga no balanceada excede la tolerancia especificada, 
entonces se asignará el valor 0 a ΔΦ y se regresará al paso 2, por lo contrario, si el valor 
absoluto de la carga no balanceada es menor que la tolerancia se asignara un nuevo 
incremento de curvatura ΔΦ y se regresara al paso 1. 
 
Por otra parte, los incrementos de curvatura ΔΦ deben de ser suficientemente pequeños 
para que garanticen la estabilidad numérica, pero a la vez lo suficientemente grandes, por 
lo que en el programa se han incrementado progresivamente los incrementos de curvatura. 
 - Para los 10 primeros pasos se han usado un ΔΦ = 0:2Φy 
 - Para los pasos del 11 al 20 se han usado un ΔΦ = 0:5Φy 
- Para superiores al 20 se han usado un ΔΦ = 1:0Φy, donde Φy es la curvatura de 
fluencia. 
 
2.2.6 Diagramas momento-rotación 
 El diagrama momento rotación de una sección es necesario tanto para el análisis 
estático no lineal como para el dinámico no lineal debido que a partir de este con la ayuda 
de algunas tablas proporcionadas por la ASCE41 cuyos valores poseen un amplio respaldo 
Ecuación 49 
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teórico y experimental, se puede llegar a obtener el diagrama momento curvatura con el 
cual se halla la rigidez de la sección de acuerdo a su estado de daño. 
Para el desarrollo de este método es necesario el cálculo previo tanto de la curvatura 
de fluencia y del momento de fluencia My. 
A continuación, muestra la tabla 3 y 4 que proporcionan los valores a, b y 
c para poder realizar el cálculo de los demás valores del diagrama momento-curvatura, cabe 
resaltar que esta tesis se proporcionan las tablas brindan solo los parámetros para vigas y 
columnas de concreto armado o vigas y columnas de acero se recomienda revisar la 
ASCE41. 
Parámetros y Diseños para ejemplificar este proceso se usarán los datos extraídos de la 
figura 24 de nuestras secciones en el programa ETABS. 
 
Tabla 3  
Parámetros y criterios para procedimientos no lineales en vigas de hormigón armado 
i)Vigas controladas por flexión 
 
a b c 
 
 Refuerzo Transversal 
 
       
< 0,0 Confinado ≤3 0,025 0 050 0.2  
< 0,0 Confinado ≥ 6 0.020  0.040  0.2  
> 0,5 Confinado ≤3 0,020 0.040  0.2  
> 0.5 Confinado ≥6 0,015 0.020  0.2  
< 0.0  No Confinado ≤ 3 0,020 0.030  0.2  
< 0.0 No Confinado ≥ 6 0.010  0.015  0.2  
> 0.5 No Confinado ≤ 3 0.010  0.015  0.2  
> 0.5 No Confinado ≥ 6 0.005 0.010  0.2  
ii) Vigas controladas por corte 
Espaciamiento de estribos < d/2 0.003  0.02  0.2  
Espaciamiento de estribos > d/2 0.003  0.01  0.2  
Fuente: Parámetros de vigas según el ASCE 41. 
 
𝜌 − 𝑝′
𝜌𝑏𝑎𝑙
 
𝑉(𝑝𝑜𝑢𝑛𝑑)
𝑏𝜔(ⅈ𝑛)𝑑(ⅈ𝑛)√𝑓𝑐
′(𝑝𝑠ⅈ)
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Tabla 4  
Parámetros y criterios para procedimientos no lineales en columnas de hormigón 
armado 
i) Columnas controladas por flexión a b c 
 
 
Refuerzo Transversal  
 
      
< 0.1 Confinado ≤ 3 0.020  0.030  0.2  
< 04 Confinado ≥ 6 0.016  0.024  0.2  
> 0.4 Confinado ≤ 3 0.015  0.025  0.2  
> 0.4 Confinado ≥ 6 0.012  0.020  0.2  
< 0.1 No Confinado ≤ 3 0.006  0.015  0.2  
< o.l No Confinado ≥ 6 0.005  0.012  0.2  
> 0,4 No Confinado ≤ 3 0.003  0.010  0.2  
> 0.4 No Confinado ≥ 6 0.002  0.008  0.2  
ii) Columnas controladas por corte        
Espaciamiento de estribos ≤d/2, o P/(Agf´c)≤ 0.1 No se permitirá 
Fuente: Parámetros de columnas según el ASCE 41. 
 
2.2.7 Articulaciones plásticas en elementos de concreto reforzado  
El concepto de articulación plástica se define como una concentración de daño en 
un punto o sección de un elemento. En estructuras sometidas a demandas sísmicas, el daño 
se concentra en zonas de los extremos de los elementos, debido a que en estas zonas los 
esfuerzos son en general de magnitud mayor a los que se presentan en el centro del claro. 
 
El daño inicia en los extremos de los elementos y se propaga en menor magnitud al centro 
del claro. Para simular este comportamiento se utilizan modelos de plasticidad. En los 
siguientes incisos se describen algunos de los modelos existentes. 
 
 
 
𝑉(𝐾𝑠ⅈ)
𝑏𝜔(ⅈ𝑛)𝑑(ⅈ𝑛)√𝑓𝑐
′(𝑝𝑠ⅈ)
 
𝜌 − 𝑝′
𝐴𝑔𝑓´𝑐
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• Modelo de rigidez lineal:  
Este modelo considera que todo el elemento ingresa en el rango no lineal, lo que 
no se cumple para una demanda sísmica moderada, La variación de rigidez entre 
los extremos y el centro del claro es lineal. 
• Modelo de rigidez constante: 
Este modelo considera una longitud de λL, en los extremos del elemento. La 
rigidez a flexión en esta zona es constante. 
• Modelo de rigidez escalonada: 
Modelo propuesto por Aguiar (2002), concentra el daño en longitudes extremas 
λL, considera cuatro magnitudes de rigidez a flexión en la zona de daño. 
• Modelo de plasticidad concentrada: 
Este modelo no considera longitud de daño, concentra el daño en un punto, en 
los extremos del elemento. 
         Fuente: Escamilla, M.A. (2010, pág. 22) 
Figura 25. Modelos de plasticidad descritos en los incisos anteriores. 
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2.2.7.1 Formulación de un elemento con articulación plástica 
Con la finalidad de simular el comportamiento de un elemento ante una 
demanda sísmica, se idealizó un elemento de sección variable, con capacidad de 
albergar cuatro diferentes rigideces (EI, EA) y cinco longitudes diferentes. En la fig. 
26 muestran las características del modelo propuesto. 
    
   Fuente: Escamilla, M.A. (2010, pág. 22) 
 
Donde: 
Si = (EI)i: Rigidez por flexión 
Ri = (EA)i: Rigidez por carga axial 
 
Las secciones extremas del elemento representan una rigidez a flexión (Si) y carga 
axial (Ri)  de gran magnitud, tomando como referencia la rigidez de la zona elástica, 
se considera que puede ser la contribución de rigidez de una columna a una viga, la 
longitud de estas secciones, pueden ser columnas, muros, por tal motivo el cálculo 
exacto del momento de inercia es complicado y por tanto se dice que esta inercia 
tiende a infinito y puede ser representada numéricamente con una cifra de gran 
magnitud. 
Las secciones inmediatas a la zona considerada como rígida (a paño de los apoyos) 
se considera es donde la estructura sufrirá el mayor daño después de un sismo, Estas 
zonas elegidas y diseñadas para que puedan disipar la energía del sismo, disminuyen 
su rigidez (S2 y S4) en forma significativa durante la demanda sísmica, hasta que se 
considera que se forman articulaciones plásticas. 
En el centro del claro de la viga se considera que el daño que sufren los elementos 
es mínimo o casi nulo, por lo tanto, la degradación de rigidez (S3), es muy similar 
Figura 26. Modelo de Daño Propuesto. 
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antes y después de un sismo, por tal motivo no es necesario que se tome en cuenta 
su degradación en el análisis estructural. 
 
2.2.7.2 Sistema de referencia 
En el análisis estructural, se tienen dos sistemas de referencia, uno llamado 
sistema global (x’,y’,z’), y otro sistema local (x,y,z). El primer sistema se utiliza 
para hablar de todo un sistema estructural, el segundo sistema se refiere a cada 
elemento de forma individual, el sistema local tiene como principal característica 
que el eje x coincide con el eje longitudinal de la barra, los otros dos ejes se definen 
considerando un sistema coordenado derecho. Para una mejor organización en el 
proceso de análisis estructural es conveniente indicar donde inicia el elemento y 
donde termina, esto se puede hacer indicando con el número 1 el extremo donde 
inicia la barra y con el número 2 donde termina, sin embargo, si en un mismo nodo 
concurren varias barras, se vuelve complicado identificar el origen y destino de cada 
elemento. Por lo tanto, es conveniente hacerlo a través de una flecha, el extremo 
donde inicia la barra coincide con el inicio de la flecha y el extremo donde termina 
la barra coincidirá con la terminación de la flecha. En la 27 se muestra una estructura 
con sus respectivos ejes locales y globales: 
                
2.2.7.3 Ecuación de equilibrio 
 Fuente: Escamilla, M.A. (2010, pág. 24) 
  
Figura 27. Sistema de referencia local y global. 
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Se tiene una barra en un sistema de referencia local tridimensional sujeta a 
dos vectores de cargas {P1} y {P2} en sus respectivos extremos como se muestra en 
la fig. 3.4, Independientemente de su magnitud y dirección se generarán los vectores 
de desplazamiento {d1} y {d2}, la relación que existe entre estos vectores es la matriz 
de coeficientes o matriz de rigidez del elemento, como se indica en las siguientes 
ecuaciones.  
 
De forma condensada se expresa como 
              
             Fuente: Escamilla, M.A. (2010, pág. 24) 
 
2.2.7.4 Cálculo de la matriz de coeficientes 
Para definir la matriz de coeficientes se utilizará el enfoque de la energía 
(пc) complementaria, el cual se define como la suma de energía potencial de 
cargas, Wpc, más la energía complementaria de deformación, Uc (ver fig. 3.5), 
como se indica en la siguiente ecuación. 
Ecuación 51 
Ecuación 52 
Figura 28. Barra sujeta a vectores en sus extremos. 
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                          Fuente: Escamilla, M.A. (2010, pág. 25) 
 
De acuerdo al enfoque de energía complementaria la matriz de coeficientes, ψ se 
define mediante las siguientes ecuaciones: 
Ecuación 54 
 
 
Ecuación 55 
Ecuación 56 
 
Donde: 
[ f ]: Matriz de flexibilidades 
[ g ]: Matriz de deformación 
[ Nσ ]: Funciones de interpolación 
[ D*]: Matriz esfuerzo deformación 
 
2.2.7.5 Matriz de coeficientes para un elemento barra 
La matriz de coeficientes para un elemento barra está dada por: 
 
donde: 
Ecuación 53 
Figura 29. Energías de deformación. 
Ecuación 58 
Ecuación 57 
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Sustituyendo la rigidez de cada elemento, la matriz de flexibilidades nos queda de 
la siguiente forma 
 
Integrando la matriz de flexibilidades y obteniendo su inversa: 
Ecuación 61 
 
 
Sustituyendo la matriz de flexibilidades [ f] y la matriz [ g] en la matriz de 
coeficientes de un elemento barra, ψR 
 
En forma condensada se puede escribir: 
 
donde: 
 
 
Ecuación 60 
Ecuación 62 
Ecuación 63 
 
Ecuación 64 
Ecuación 65 
Ecuación 59 
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2.2.7.6 Matriz de coeficientes para un elemento viga 
La matriz de coeficientes para un elemento viga está dada por: 
donde: 
Ecuación 67 
 
De forma condensada se expresa como 
Ecuación 68 
Ecuación 69 
 
Sustituyendo la rigidez de cada elemento, la matriz de flexibilidades nos queda de 
la siguiente forma: 
 
Ecuación 71 
 
Integrando la matriz de flexibilidades [ f] y obteniendo su inversa:  
Donde: 
Ecuación 73 
 
Ecuación 66 
Ecuación 70 
Ecuación 72 
Ecuación 74 
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     Ecuación 76 
    Ecuación 77  
         Ecuación 79 
    Ecuación 81 
   Ecuación 83 
 Ecuación 84 
 
Ecuación 85 
Ecuación 86 
 
Ecuación 75 
Ecuación 78 
Ecuación 80 
Ecuación 82 
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Sustituyendo la matriz de flexibilidades [ f ] y la matriz [ g ] en la matriz de 
coeficientes de un elemento barra, ψS 
donde: 
Ecuación 88 
Ecuación 89 
Ecuación 90 
 
Ecuación 91 
Ecuación 92 
Ecuación 94 
Ecuación 95 
Ecuación 96 
Ecuación 87 
Ecuación 93 
54 
 
 
2.2.7.7 Matriz de coeficientes para un elemento marco 
La matriz de coeficientes para un elemento marco [ψ], se puede obtener 
acoplando la matriz de coeficientes de un elemento viga con la matriz de 
coeficientes de un elemento barra. 
 
 
 
 
 
Ecuación 98 
 
Sustituyendo la matriz de coeficientes en la ecuación de equilibrio nos queda de la 
forma siguiente: 
Ecuación 99 
 
2.2.7.8 Rotación del sistema local a global 
Para marcos planos la matriz de rotación se determina a partir de la fig. 30. 
 
 
 
 
 
 
 
                                Fuente: Escamilla, M.A. (2010, pág. 29) 
Figura 30. Sistema de referencia local y global para marcos planos. 
Ecuación 97 
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Ecuación 101 
Ecuación 102 
 
De forma matricial 
Ecuación 103 
 
La matriz de rotación [T*] para un elemento marco es: 
Ecuación 104 
 
Haciendo la rotación del sistema local a global: 
Ecuación 105 
 
La matriz de coeficientes de un elemento marco con articulación plástica, en un 
sistema global, despreciando la influencia de la fuerza cortante en los 
desplazamientos resulta: 
 
Ecuación 106 
 
Ecuación 100 
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2.2.8 Evaluación de la Capacidad Estructural 
En esta sección presentamos el procedimiento analítico no lineal estático para 
evaluar el desempeño de una edificación. Este procedimiento nos indica el comportamiento 
más ajustado a la realidad de los edificios frente a un sismo, pudiendo identificar los modos 
de falla en elementos estructurales y el colapso progresivo en el edificio. 
Un análisis lineal nos brinda la capacidad elástica de las edificaciones y también nos indica 
donde ocurrirá la primera falla de fluencia, este no predice mecanismos de falla ni tampoco 
explica la redistribución de fuerzas durante la fluencia progresiva de la edición. Es práctica 
común diseñar las edificaciones con las solicitaciones de la norma de diseño 
sismorresistente E-030 y con los resultados obtenidos predecir la máxima respuesta 
inelástica. Así con el análisis no lineal podremos ver como se comportará la edificación de 
acuerdo a la filosofía de diseño por capacidad y compararla con la respuesta de la 
edificación diseñada de acuerdo a la norma de diseño sismorresistente E-030. 
 
2.2.8.1 Análisis no lineal 
Ante una demanda sísmica la mayoría de las estructuras incursionan en un 
intervalo no lineal, antes de que se alcance su límite de resistencia. El análisis no 
lineal pretende simular el comportamiento “real” de las estructuras, sin embargo, 
las dificultades para idealizar la estructura y plantear las ecuaciones de equilibrio se 
incrementan, teniendo como referencia el análisis elástico. En los siguientes incisos 
se describen los tipos de comportamiento no lineal. 
No linealidad geométrica Se presenta cuando se incluyen los efectos de las 
deformaciones y desplazamientos en la formulación de las ecuaciones de equilibrio 
(Efectos P-Δ). 
 
2.2.8.2 No linealidad del material 
Este se presenta cuando las propiedades del material evolucionan, por efecto 
de cargas externas, temperatura, efectos del tiempo, etc. 
Puede presentarse la no linealidad en una estructura por efecto de ambos factores. 
 
2.2.8.3 Análisis dinámico no lineal 
En este tipo de análisis la acción sísmica es simulada usando registros de 
sismos reales o mediante acelerogramas simulados. El comportamiento de la 
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estructura se representa por medio de modelos estructurales de los elementos, 
modelos matemáticos de histéresis y modelos matemáticos del material. La 
respuesta estructural se obtiene resolviendo directamente las ecuaciones de 
movimiento en cada instante de tiempo. 
 
2.2.8.4 Análisis del empujón 
El método del empujón consiste en empujar la estructura paulatinamente 
hasta que aparece un mecanismo de colapso o se alcanza un desplazamiento 
predefinido por el analista. La forma de empujar la estructura varía según la 
vertiente (empuje lateral basado en fuerzas, y desplazamientos). El objetivo de este 
método de análisis estático no lineal es definir una curva que aproxime el 
comportamiento de una estructura sometida a una excitación sísmica, tomando 
como referencia a los resultados del análisis dinámico no lineal (paso a paso). 
 
2.2.8.5 Capacidad estructural  
El análisis de la capacidad estructural los análisis estáticos comparten las 
mismas relaciones constitutivas con los análisis dinámicos; Ambos usan principios 
de equilibrio y compatibilidad siendo la principal diferencia que el equilibrio 
dinámico incluye el amortiguamiento y los efectos inerciales. También ambos tipos 
de análisis hacen uso de procedimientos iterativos para lograr soluciones 
convergentes. 
En cualquier expresión matemática del análisis estático no lineal, las variables 
principales a considerar son el desplazamiento o las fuerzas; en el análisis dinámico 
la variable independiente fundamental es el tiempo. Así, Papanikolaou y Elnashai 
(2005), revisando la complejidad y los requerimientos computacionales para los dos 
tipos de análisis, establecen que: a) los análisis estáticos monotónicos no requieren 
modelos constitutivos histeréticos; b) el análisis dinámico requiere el tratamiento 
del amortiguamiento y la distribución de masas; c) el análisis estático incremental 
se repite tantas veces como la razón entre el desplazamiento objetivo (normalmente 
el colapso del sistema) y el incremento de ese desplazamiento para lograr la 
convergencia (el número de incrementos normalmente no llegan a 100); d) el 
análisis dinámico es un análisis estático repetido tantas veces como la razón entre 
la duración del registro sísmico dividida entre el incremento de tiempo del análisis 
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de historia temporal (el número de incrementos normalmente está en el rango de 
miles). Claramente lo antes descrito lleva a la conclusión que el análisis estático 
requiere modelos más simples, solamente la consideración de rigideces acciones 
externas, además de una fracción muy pequeña del número de análisis comparado 
con el análisis dinámico. Concluyen los autores que esta es una de las principales 
razones para el amplio uso del empuje incremental (pushover) en los diversos 
requerimiento y códigos del proyecto sismo-resistente. 
Así, la capacidad de los edificios para resistir cargas laterales típicamente se expresa 
mediante una curva de capacidad que se define como la relación de la fuerza lateral 
o cortante de base contra el desplazamiento de la cubierta o techo. En esta curva se 
evidencia el comportamiento lineal de la estructura en la fase inicial, el comienzo 
de la plastificación, el progreso de la plastificación y el arribo a la máxima o última 
resistencia, después de lo cual ocurren grandes deformaciones sin aumento del 
cortante de base. Por tanto, la curva de capacidad muestra la degradación de la 
resistencia a causa del comportamiento frágil de los miembros estructurales o de 
sus conexiones cuando se sobrepasa la capacidad de deformación de estos 
elementos (Fig. 31). 
   Fuente: Escamilla, M.A. (2010, pág. 63) 
 
Esta incursión en el rango inelástico de la estructura hace que los diversos códigos 
sísmicos incluyan un factor de reducción o comportamiento R para reducir el 
espectro elástico equivalente, el cual depende del tipo de estructura. Estos métodos 
están bien documentados en la literatura de la ingeniería sísmica y son extensamente 
usados, (Barbat y Bozzo 1997; Mata et al. 2008; Faleiro et al. 2010). Por ejemplo, 
Figura 31. Curva de capacidad y datos representativos. 
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en SEAOC VISION 2000 (1995), entre muchos otros documentos e 
investigaciones, advierten que cuando la respuesta inelástica o no lineal es 
significativa, el análisis elástico debe utilizase con mucha precaución. 
Esto se explica por cuanto en un análisis lineal las propiedades estructurales, tales 
como la rigidez y el amortiguamiento son constantes en el tiempo por lo que todos 
los desplazamientos, esfuerzos y reacciones son directamente proporcionales a la 
magnitud de las cargas aplicadas. 
En el análisis estático no lineal la construcción de la curva de capacidad, aunque se 
basa en el análisis estático, considera la respuesta no lineal de los materiales. Así, 
muchas metodologías para determinar la capacidad de una edificación, (Risk UE II, 
ATC 40, FEMA 273, N2) tienen en común que las características no lineales (fuerza 
- deformación) de la estructura son representadas por una curva de capacidad 
estática, construida por un Análisis Estático Incremental. Pinho et al. (2006) 
consideran que si la aplicación del patrón de cargas laterales en el empuje 
incremental es adaptada a la gradual degradación y pérdida de rigidez de los 
elementos estructurales (Adaptive Pushover), la curva de capacidad y los resultados 
obtenidos serán más representativos de las fuerzas sísmicas y de la capacidad ultima 
de la estructura. 
Desde un punto de vista conceptual las estructuras proyectadas de acuerdo a los 
diversos códigos normativos sismo-resistentes tienen poca probabilidad de colapso, 
pero sí pueden sufrir daños considerables si quedan sujetas a una acción sísmica de 
intensidad mayor o igual a la máxima considerada en el diseño. La incertidumbre 
en el desempeño resulta de variables tanto del movimiento sísmico como de las 
características estructurales. FEMA 750 (2009) explica que los terremotos inducen 
cargas indirectas en las estructuras; con el movimiento del suelo, la estructura vibra 
y se desplaza. La vibración produce desplazamientos y rotaciones de elementos que 
inducen deformaciones y esfuerzos. 
Por otro lado, la determinación de la respuesta dinámica a estos movimientos es 
compleja en términos computacionales. El método básico de análisis en los diversos 
códigos normativos emplea una simplificación en términos de espectros de 
respuesta. Puesto que el espectro de respuesta de un movimiento sísmico específico 
aproxima el máximo valor de respuesta de una estructura a ese movimiento sin 
reflejar la historia temporal total, el llamado espectro de diseño es una aproximación 
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normalizada y suavizada de muchos movimientos sísmicos característicos de una 
zona en particular. 
En un proyecto sismo resistente normativo es fundamental diseñar un sistema 
estructural capaz de generar una respuesta adecuada ante acciones sísmicas y 
gravitacionales previsibles. La configuración estructural debe actuar como una 
unidad integral en la respuesta por lo que debe garantizarse un funcionamiento 
idóneo en términos de redundancia y continuidad. También debe revisarse que los 
elementos estructurales y las uniones tengan adecuada resistencia y rigidez ante 
cargas axiales, laterales y rotaciones. 
 
2.2.9 Parámetros básicos para determinación de la capacidad 
En un sistema estructural sismo-resistente se espera que alcance estados de fluencia 
significativa ante acciones que sobrepasen los esfuerzos de diseño. Fema 750 (2009) 
considera como fluencia significativa el punto en el cual aparezca la plastificación completa 
en forma de rótula plástica en regiones críticas de la estructura. Con el incremento de carga 
lateral aparecen nuevas rótulas plásticas y la capacidad (en forma de resistencia o corte 
basal) se incrementa hasta que se alcanza un punto máximo (último). Esta capacidad última 
desarrollada a lo largo de la curva que gráficamente muestra la capacidad vs 
desplazamiento de techo (curva de capacidad), es significativamente mayor que la mostrada 
en el punto de la primera fluencia; la razón entre ambos puntos se conoce como reserva de 
resistencia (Ω) y se expresa como: 
 
Donde Vu es el cortante último y Vd es el cortante máximo elástico o cortante de diseño. 
Las previsiones normativas consideran que en sistemas estructurales sismo-resistentes con 
características de gran redundancia estructural donde la reserva de resistencia sea 
significativa, ésta también puede ser determinada por la plastificación en otros puntos de la 
estructura antes de la formación de rótulas plásticas. La reserva de resistencia obtenida por 
esta solicitación inelástica proporciona la resistencia necesaria para que la estructura 
soporte los desplazamientos dinámicos y las vibraciones a que sería sometida por una 
acción cíclica generada por un sismo correspondiente al espectro de diseño utilizado. 
Ecuación 107 
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La reserva de resistencia descrita resulta de formaciones sucesivas de deformaciones 
plásticas en un sistema hiperestático apropiadamente proyectado, pero existen otras formas 
adicionales de generar reserva de resistencia: los factores de mayoración para las acciones 
externas y de minoración para los esfuerzos máximos en los materiales aplicados en el 
diseño elemento por elemento de los sistemas estructurales; además, el diseño de sistemas 
para trabajar principalmente en rangos de esfuerzos plásticos, como los sistemas porticados, 
frecuentemente son controlados a nivel normativo por los desplazamientos horizontales por 
lo que los pórticos son proyectados para cumplir estos requerimientos generando secciones 
transversales mayores que las requeridas por resistencia. 
Todo esto tiene como consecuencia que las estructuras normalmente tienen mayor 
capacidad ante acciones laterales que la requerida por los códigos y que las deformaciones 
plásticas ocurren bajo cargas sísmicas mayores que las previstas normativamente. Así, los 
estados límite en los sistemas estructurales deben y son establecidos en las diversas normas 
considerando que las acciones sobre la edificación sean mayores que las correspondientes 
a las primeras deformaciones plásticas. Algunos códigos como ATC 40 especifican factores 
de reserva de resistencia para amplificar las acciones previstas en el proyecto sismo-
resistente. Otros códigos, entre ellos COVENIN 1756 (2001), definen un factor de 
reducción o modificación de respuesta R. Estos factores no son valores máximos o mínimos 
a ser alcanzados. Son aproximaciones especificadas para teóricamente proporcionar un 
grado nominal de protección contra respuestas insatisfactorias de la edificación ante 
acciones sísmicas. 
En ATC 40 definen este factor de reducción de Respuesta R como la razón entre las fuerzas 
cortantes últimas (Ve) y de diseño (Vd) que teóricamente se podrían desarrollar bajo la 
acción sísmica de diseño si la edificación tuviera un comportamiento elástico lineal hasta 
el colapso (Figura 32). 
 
 
 
 
 
 
 
 
          Fuente: Ugel R. D. (2015, pág. 35). 
Figura 32. Características principales de la curva de capacidad. 
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Los códigos sísmicos establecen que la estructura debe ser proyectada de manera 
que las deformaciones plásticas excedan la fuerza cortante de diseño, así que R, expresado 
cómo Ve / Vd, debe ser mayor que 1. Dado que los proyectos sismo-resistentes consideran 
fuerzas máximas menores que las producidas en un comportamiento lineal perfecto, este 
factor puede ser interpretado como un factor de reducción de la respuesta elástica. Esta 
reducción es posible debido a que mientras la estructura comienza las deformaciones 
plásticas y la fluencia, el período efectivo de la respuesta aumenta, lo cual en la mayoría de 
las estructuras resulta en una reducción de la demanda. Además, la acción sísmica en el 
rango inelástico puede producir una cantidad significativa de disipación de energía o 
amortiguación histerética, cuyas magnitudes dependen en muchos casos de los modelos 
constitutivos de los materiales, aún antes de la plastificación. Todos estos efectos 
introducen el parámetro de ductilidad (μ) del sistema, definido como:  
 
donde Δu es el desplazamiento último del techo y Δy el desplazamiento cedente. 
De esta forma es posible explicar como un sistema estructural sismo-resistente 
adecuadamente proyectado con una plastificación total significativamente menor que la 
demanda máxima elástica de la acción sísmica, sea capaz de tener un comportamiento 
adecuado ante un movimiento sísmico de diseño. Por otro lado, el nivel de energía capaz 
de disipar un componente depende de los cambios en la rigidez y la degradación de 
esfuerzos que experimenta el elemento mientras sufre ciclos crecientes de deformación 
inelástica. La capacidad de absorber o no esta demanda cíclica en términos de rigidez y 
degradación en resistencia es lo que define los parámetros estructurales de ductilidad y 
fragilidad. 
En la norma E030 (2018) los valores de R están basados principalmente en la evaluación 
cualitativa del desempeño de los materiales y la configuración estructural. Para un proyecto 
específico R tendría que ser escogido y utilizado con gran cuidado. Fema 750 (2009) 
sugiere que R debería ser de valores inferiores en estructuras con bajo nivel de redundancia 
donde pueden formarse rótulas plásticas casi simultáneamente y por tanto las fuerzas 
máximas se acercarían al nivel de diseño. 
Esto a su vez puede resultar en mayores efectos P – Δ. Si además un sistema puede tener 
varios valores de R según los criterios normativos, debe ser escogido el menor. Esto 
Ecuación 108 
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significaría que el sistema entero tendrá su comportamiento controlado por el componente 
menos dúctil. 
 
2.2.10 Curva de capacidad 
La curva de capacidad muestra la acción sísmica de capacidad que representa una 
estructura ante una fuerza incremental, se expresa mediante la relación que existe entre la 
fuerza cortante y el desplazamiento en el nivel superior del edificio; es decir se muestra el 
comportamiento del edifico ante una definición teórica de colapso (agrietamiento, fluencia 
y falla del sistema estructural) de la edificación.  
La curva de capacidad tiene relación entre la fuerza de la cortante basal y el desplazamiento 
en el punto de control de la estructura, se construye mediante el diagrama de histéresis 
teniendo en cuenta las propiedades de rigidez, resistente, respuesta de la fluencia y deterioro 
de la resistencia. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
            Fuente: Elaboración propia. 
 
2.2.10.1 Análisis del Empujón (Pushover)  
 Del análisis Pushover nosotros obtenemos la Curva de Capacidad de la 
edificación la cual los indica cómo se comporta la edificación luego de exceder su 
límite elástico, esta curva relaciona la fuerza de corte basal y los desplazamientos 
en el nivel superior de la estructura. La evaluación está basada en el cálculo de 
Figura 33. Curva de capacidad típica. 
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parámetros como la distorsión global y la distorsión de entrepiso, así como fuerzas 
y deformaciones en los elementos estructurales. 
Las principales características de respuesta que pueden obtenerse con el análisis 
Pushover son: 
• La máxima resistencia al cortante basal de la estructura, cortante basal 
relacionado con el desplazamiento máximo. 
• El desplazamiento máximo en el último nivel y capacidad global de 
ductilidad de la estructura. 
• Las distorsiones de entrepiso que se pueden esperar durante la respuesta 
sísmica no lineal. 
• El mecanismo deformación de rotulas plásticas en vigas y columnas hasta 
llegar al colapso. 
• Evaluar la capacidad de los elementos al incursionar en el rango inelástico 
y sus valores de ductilidad. 
 
Es un procedimiento que se aplica a estructuras previamente diseñadas en el que se 
aplican fuerzas laterales monotónicas hasta el colapso, durante el procedimiento la 
edificación incursionara en el rango no lineal y se observara la secuencia de la 
formación de rotulas plásticas y mecanismos de falla de los elementos estructurales 
y de acuerdo a estos optimizar el diseño de la edificación. 
Las cargas aplicadas para el análisis Pushover deben reflejar las fuerzas de inercia 
de la edificación en un movimiento sísmico, pueden obedecer a un patrón triangular 
como el obtenido en el análisis estático indicado en la norma de diseño 
sismorresistente E-030 o del primer modo de vibrar de la estructura u otros de tal 
forma que reflejen un comportamiento más cercano a la realidad. El análisis 
Pushover puede ser totalmente inexacto para edificaciones mayores a ocho, nueve 
o diez pisos en las cuales los efectos de los modos posteriores al primer modo de 
vibrar toman mayor relevancia, debido a un porcentaje mayor de participación 
modal. 
 
2.2.10.2 Procedimiento del análisis estático no lineal (ATC-40) 
Presentamos a continuación el procedimiento según indica el código ATC-
40: 
65 
1. Crear un modelo de computadora de la estructura siguiendo las reglas de 
modelado en el capítulo 9 del código ATC-40 (Reglas de modelamiento). 
2. Este análisis incluye las cargas de gravedad. Aplicar las fuerzas laterales a los 
pisos de la estructura, de una de las siguientes maneras: 
a) Aplicar fuerzas laterales a cada piso en proporción con el   procedimiento 
de la norma E030: 
 
Ecuación 109 
 
 
Ecuación 110 
 
(b) Aplicar fuerzas laterales en proporción a las fuerzas obtenidas para el 
primer modo o modo fundamental de vibración del análisis elástico de la 
estructura. 
(c) Para edificios altos se incluyen los efectos de los modos más altos de 
vibración consecutivos al primero. 
3. Cálculo de fuerzas internas en los miembros y ajuste al nivel de la fuerza lateral 
para que algún elemento (o grupo de elementos) se esfuercen y lleguen a los puntos 
significativos de su resistencia. 
4. Registro del cortante en la base y desplazamiento del techo. 
5. Revisar el modelo y modificar los elementos que sufrieron variación significativa 
en su rigidez, si es que llegaron al punto de fluencia modificar con cero (o un valor 
muy pequeño) de rigidez en estos elementos. 
6. Aplicar un nuevo incremento de la carga lateral a dicha estructura revisando la 
fluencia de otro elemento (o grupo de elementos); es decir, las fuerzas reales y 
rotaciones para los elementos para un siguiente incremento son iguales a aquellos 
que resultaron en el fin del anterior incremento. Así, para determinar cuando el 
siguiente elemento fluya, es necesario añadir a las fuerzas del análisis actual la suma 
de las fuerzas a partir de los incrementos anteriores. De manera similar, para 
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determinar las rotaciones de los elementos, es necesario añadir a las rotaciones del 
análisis actual la suma de los incrementos anteriores. 
7. Añadir el incremento de la cortante y el correspondiente incremento de 
desplazamiento en el techo a los totales anteriores para dar los acumulados valores 
del cortante basal y el desplazamiento del techo. 
8. Repetir los pasos 6,7 y 8 hasta que la estructura alcanza un límite final, tal como: 
(a) Distorsiones considerablemente más allá del nivel de desempeño 
deseado. 
(b) Cuando un elemento (o grupo de elementos), haya alcanzado un nivel de 
deformación lateral a la que comienza la degradación significativa de la 
resistencia. 
(c) Cuando un elemento (o grupo de elementos), haya alcanzado un nivel de 
deformación lateral en el que ocurre la pérdida de capacidad de carga de 
gravedad. 
(d) Colapso de la estructura. 
 
Nota: Algunos ingenieros prefieren continuar la construcción de la curva de 
capacidad más allá de lo puntos sugeridos anteriormente hasta el colapso. 
9. Si la carga incremental se detuvo en el paso 8 como resultado de alcanzar una 
deformación lateral en el que la totalidad o una parte importante de un elemento (o 
grupo de elementos) no puede resistir, es decir, tiene su resistencia 
significativamente degradada, entonces la rigidez de este elemento o elementos se 
reduce, o elimina, como indica en el capítulo 9 del ATC. A continuación, una nueva 
curva capacidad se crea, a partir del paso 7. Crear nuevas curvas adicionales si es 
necesario para definir adecuadamente la pérdida total de resistencia. Trazar la curva 
de capacidad final, en un principio seguir la primera curva, entonces continuar la 
transición a la segunda curva, en el desplazamiento correspondiente a la resistencia 
final de degradación de la primera, y así sucesivamente. Esta curva será como un 
“diente de sierra". 
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          Fuente: García & Calderón (2018, pág. 76). 
 
2.2.10.3 Método del espectro de Capacidad 
Planteado por Freeman et al (1975), es utilizado como un método adecuado 
y para evaluar la capacidad sísmica de edificios. Utiliza un método estático no lineal 
para determinar la curva de capacidad de la estructura y un espectro de respuesta 
elástico para representar la demanda sísmica. Este análisis se realiza utilizando un 
estudio del empujón tradicional, que consiste en aplicar al modelo matemático de 
la edificación fuerzas laterales en cada piso, este método de análisis se explica a 
detalle en la sección 2.2.10.5.  Con este análisis superponemos la curva de 
capacidad y la de demanda, para escatimar el desempeño de la estructura con la 
intersección de las dos curvas (ver fig. 35).de acuerdo, a Brandon W. et al (2006) 
se asume un amortiguamiento equivalente para modificar el espectro de respuesta 
elástico, así de esta manera coincida con los efectos de comportamiento no lineal 
de la edificación.  
Figura 34. Curva de capacidad mostrada en el Cap. 8 del código ATC-40. 
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 Figura 35. Método del espectro de capacidad propuesto por Freeman (1979). 
             Fuente: Cárdenas, R. (2010, pág. 5). 
 
En la fig. 35 se ilustra la aplicación del método del espectro de capacidad, en donde 
Py es la fluencia del primer elemento de la estructura, Sa es la aceleración espectral 
correspondiente a Py, Pu es la capacidad última y Su es la aceleración 
correspondiente a la capacidad última. 
Por algún tiempo la idea propuesta por Freeman fue olvidada y hasta hace unos años 
retomada, a continuación, se presentan algunas modificaciones a la idea original. 
 
2.2.10.4 ATC-40 
En el procedimiento propuesto en el ATC-40 (1996), el espectro inelástico 
se obtiene a partir de una reducción del espectro elástico, por medio de un 
amortiguamiento histerético equivalente ζeq. El punto de desempeño cumplirá con 
la condición de que debe estar sobre el espectro de capacidad y el espectro de 
demanda inelástico. Verificar este requisito en general requiere de un proceso 
iterativo, para ello el ATC-40 especifica tres diferentes procedimientos 
denominados Método A, B y C para estimar la demanda de desplazamiento inducida 
por la acción sísmica. Los procedimientos A y B son numéricos y el C es totalmente 
gráfico, los tres están basados en los mismos principios, pero implementados de 
manera diferente. 
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      para una estructura de un grado de libertad.  
      Fuente: Chopra, 1995. 
 
Para calcular el ζeq es necesario obtener un sistema lineal equivalente realizando 
una bilinealización de la curva de capacidad y aplica, se obtiene de la fig. 36 
(Chopra, 1995). 
         
                 con respecto al amortiguamiento equivalente. 
            Fuente: Cárdenas, R. (2010, pág. 6). 
 
 
Krawinkler (1994) hizo notar dos carencias al método propuesto por el ATC 40. La 
primera de ellas es que no existe principio físico que justifique la existencia de una 
relación estable entre la disipación por energía histerética y el amortiguamiento 
Figura 36. Obtención de un amortiguamiento equivalente. 
 
Figura 37. Variación del factor de modificación. 
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viscoso equivalente. El segundo inconveniente es que el periodo asociado con la 
intersección de la curva de capacidad, puede tener poco significado de la respuesta 
dinámica del sistema inelástico para un espectro altamente amortiguado. 
 
2.2.10.5 Método del Espectro de Capacidad 
A partir de la curva de capacidad es posible construir el espectro de 
capacidad, que es una gráfica derivada de ella y cuyo propósito es facilitar la 
comparación directa con el espectro de demanda, Figura 38. El cortante de base se 
convierte en aceleración espectral y el desplazamiento de techo en desplazamiento 
espectral usando para ello propiedades modales que representan la respuesta al 
empuje incremental. 
Freeman (1998) propone el llamado Método del Espectro Capacidad (MEC) para 
estudiar la capacidad inelástica de las estructuras, siendo ésta la metodología 
principal utilizada en el ATC 40 (2005). Por su parte, Fajfar (1998) ha formulado 
otra metodología llamada N2, que es una variación en la que los espectros de 
demanda inelásticos son determinados a partir de un espectro elástico de diseño 
suavizado. 
 
 Figura 38. Curva de capacidad Fuente Cárdenas Soto (2010). 
 Fuente: Cárdenas, R. (2010, pág. 7). 
 
Para obtener el espectro de capacidad de una estructura se necesita transformar 
(punto a punto) la curva de capacidad a coordenadas espectrales. El espectro de 
capacidad es la representación de la curva de capacidad en un espacio de 
coordenadas espectrales conocido como ADRS (Acceleration-Displacement 
Response-Spectra).   
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                Fuente: Cárdenas, R. (2010, pág. 8). 
 
Esta curva relaciona la aceleración espectral con el desplazamiento espectral. Para 
llevar a cabo esta transformación se necesita conocer las propiedades dinámicas de 
la estructura: modos de vibración y el factor de participación modal, por lo que el 
primer paso es hacer un análisis modal de la estructura. Una forma de transformar 
la curva de capacidad a espectro de capacidad es por medio de las siguientes 
ecuaciones que están en los diversos códigos normativos con esta u otras 
formulaciones similares equivalentes: 
 
 
 
Figura 39. Transformación de curva de capacidad a Espectro de Capacidad.  
 
 
Ecuación 113 
Ecuación 111 
Ecuación 112 
72 
 
En donde: 
PF1: Factor de participación modal para el primer modo natural 
α1: Coeficiente de masa efectiva para el primer modo natural 
Sai: Aceleración espectral 
Sdi: Desplazamiento espectral 
Ti: Periodo modal de vibración 
PFR1: Factor de participación modal para el primer modo natural en el 
techo 
wi: Peso asignado al nivel i. 
Φi1: Amplitud del modo 1 en el nivel i. 
N: Nivel N, el nivel que es el más alto en la parte principal de la estructura 
Vi: Cortante basal 
W: Peso muerto del edificio más probable carga viva 
Δtecho, i: Desplazamiento del techo 
 
Es decir, Sai y Sdi son la aceleración y el desplazamiento espectral, respectivamente, 
V es el cortante en la base, W es la masa total, es la masa efectiva del primer modo 
de vibración, es el desplazamiento en el nivel i y PF1 es el factor de participación 
modal del primer modo de vibración, siendo el primer desplazamiento modal en la 
última planta del edificio, mientras que la representación espectral de la aceleración 
y el desplazamiento obtenida en las ecuaciones 110 y 111 representan la aceleración 
que sufre la masa desplazada según un modo fundamental y el desplazamiento 
generalizado del primer modo en el techo. 
De acuerdo a esto es necesario determinar a su vez el espectro de respuesta 
conteniendo los puntos de la respuesta elástica máxima de un sistema de un grado 
de libertad al ser sometido a un registro símico. 
Ecuación 114 
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2.2.10.6 Factor de participación modal 
Como se puede observar en la figura 40 si durante un sismo se mueve la 
masa efectiva Me una distancia Sd, el techo del edificio se moverá una distancia 
techo cuya proporción entre ambas es definida por el factor de participación modal 
para el primer modo fundamental en el nivel del techo (PFR1). 
                    
       Fuente: García & Calderón (2018, pág. 167). 
 
 
Por lo tanto, el factor de participación modal puede ser calculado de la siguiente 
manera: 
 
El cálculo de coeficiente de masa efectiva para el primer modo de vibración está 
establecido por la siguiente ecuación: 
 
Figura 40. Sistema de múltiples grados de libertad. 
Ecuación 117 
Ecuación 116 
Ecuación 115 
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2.2.10.7 Conversión del espectro de demanda al formato ADRS 
Por lo general la representación de los espectros de respuesta está dada por 
la aceleración espectral (Sa) y el periodo(T), pero para obtener el punto de 
desempeño se debe de trabajar con la representación del espectro de respuesta en la 
forma Sa vs Sd. 
La obtención del espectro de demanda en formato ADRS permitirá el poder tener 
el espectro de capacidad y espectro de demanda en un solo formato, permitiendo 
diagramarlos observando la intersección entre ellos para obtener una solución 
analítica- grafica. 
Para determinar el punto de desempeño para la demanda seleccionada. Por 
consiguiente, la obtención del desplazamiento espectral se realizará a través de la 
ecuación (118): 
 
Ecuación 120 
            
Fuente: Cárdenas, R. (2010, pág. 9). 
Ecuación 118 
Ecuación 119 
Ecuación 121 
Figura 41. Transformación de espectro de demanda a formato ADRS. 
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Superponer el diagrama de demanda reducido (espectro inelástico) y el espectro de 
capacidad, para determinar la intersección de las curvas lo que define una demanda 
de desplazamiento, conocido como punto de desempeño (Vpd,dpd). Para ello 
aplicar el método A, B o C (ver fig. 42. 
 
   Fuente: Cárdenas, R. (2010, pág. 9). 
 
El punto de intersección representa el desempeño estructural correspondiente al 
modo fundamental de vibración en formato ADRS, por lo que es posible obtener la 
respuesta en términos de cortante basal V y desplazamiento de azotea D, empleando 
las expresiones 119 y 120, en donde solo se realizó un despeje de las ecs. 111 y 110. 
Ecuación 123 
 
2.2.11 Diagrama de histéresis 
 La capacidad es la representación gráfica de cuanto resiste una demanda sísmica, 
este procedimiento realiza análisis elásticos secuenciales, que se superponen para 
aproximarse a la curva de capacidad. 
Para la obtención de la curva de capacidad, se requiere de un análisis dinámico no lineal 
incremental (IDA). 
Esta representación gráfica registra información de ciclos de carga y deformación de un 
material. 
 
Figura 42. Determinación del punto de desempeño.  
Ecuación 122 
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      Fuente: Cárdenas, R. (2010, pág. 35). 
 
2.2.11.1 Modelamiento de los elementos estructurales 
El análisis dinámico no lineal, permite representar el comportamiento de los 
elementos estructurales lo más cercano a la realidad, para ello se requiere realidad 
los modelos histeréticos. 
          Fuente: Elaboración Propia. 
  
 
2.2.12 Análisis dinámico no lineal 
 La acción del sismo se puede representar por modelos matemáticos por 2 tipos, la 
acción estática y la acción dinámica. Los métodos estativos poseen limitaciones en el 
Figura 43. Modelo de comportamientos histeréticos.  
Figura 44. Diagrama Histeréticos que adopta el material. 
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alcance y exactitud, sin embargo, tiene buena aceptación, a pesar de la real acción sísmica 
es dinámica. 
El análisis dinámico no lineal, permite obtener respuestas en el tiempo, tiene una buena 
base matemática y física, lo que conlleva a unos resultados más certeros conforme a la 
realidad. 
 
2.2.12.1 Análisis de respuesta en función del tiempo (THA) 
 Con este análisis se realizaron 6 curvas Time - History correspondientes a 3 
sismos con 6 acelerogramas en las dos direcciones de análisis Este – Oeste y Norte 
– Sur correspondientes a los sismos en las direcciones X e Y escogidos para este 
efecto; de allí se obtienen los desplazamientos absolutos y relativos en la cubierta y 
en los diferentes niveles de la edificación, resultando en dos gráficos para cada uno 
de los sismos. El primero corresponde al desplazamiento global (desplazamiento 
del techo) y el segundo a los desplazamientos relativos entre los niveles. De esta 
manera se evalúa el comportamiento de la edificación en base a lo planteado y 
recomendado por FEMA 356, Calvi (2012), Elnashai y DiSarno (2008) y el Euro 
Código 8, entre otros, que establecen los diferentes estados de daño. En la 
investigación se considera lo recomendado por el documento VISION 2000 
explicado Seismic Design Methodologies for the Next Generation of Codes (2007, 
pág. 38) como se indica en la Tabla 5. 
 
Tabla 5  
Propuesta de VISION 2000 para estados de daño 
            
    
 Fuente: Earthquake Design Levels (SEAOC VISION 2000, 1995). 
 
Los resultados de esta evaluación por desplazamientos y deformaciones laterales en 
términos de estado de daño en las edificaciones ante acciones dinámicas cíclicas, 
son comparados con los índices de daño resultantes de la evaluación de la 
Desplazamiento relativo 
máximo 
Características de 
desempeño 
Períodos de 
retorno 
Probabilidad de 
ocurrencia 
±0.2% 
Totalmente 
operacional 
43 años 50% en 30 años 
±0.5% 
Operacional (en 
servicio) 
72 años 50% en 50 años 
±1.5% 
Seguridad de vidas 
(daños reparables)  
475 años 10% en 50 años 
±2.5% Expectativa de colapso 970 años 10% en 100 años 
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edificación en términos de capacidad obtenidos de los análisis no lineales estáticos 
de carácter monotónico. 
En este sentido la similitud en los resultados y caracterización del daño a través de 
distintos tipos de análisis, implica un mayor soporte a las conclusiones y 
comportamiento sismo-resistente de las edificaciones en términos de confiabilidad 
estructural. 
     
     Fuente: Elaboración Propia. 
 
 
 
 
  
     Fuente: Elaboración Propia. 
 
2.2.12.2 Análisis dinámico Incremental (ADI) 
 El análisis dinámico incremental, IDA por sus siglas en inglés, es un   
método de análisis paramétrico que surge para estimar el comportamiento de una 
estructura bajo cargas sísmicas. (Vamvatsikos y Cornell, 2002) 
Se le conoce como dinámico incremental debido a que la demanda se aplica como 
aceleraciones en la base de la estructura y estas se van escalando para obtener la 
respuesta a diversos niveles de peligro sísmico. 
Consiste en realizar una serie de análisis dinámicos no lineales, que tienen como 
demanda, uno o varios registros sísmicos escalados a diversas intensidades. Estas 
Figura 45. Registro de aceleración del suelo debido a un sismo. 
 
Figura 46. Registro de aceleración del suelo debido a un sismo.  
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intensidades deben caracterizar el desempeño de la estructura, iniciando en el rango 
elástico, posteriormente incursionando en el intervalo no lineal y finalmente 
llegando al estado limite considerado. (Cárdenas Soto, 2010) 
El análisis dinámico no lineal es un método que permite, de forma más aproximada, 
llegar a la solución de la respuesta dinámica de una estructura, método donde la 
acción es variable con el tiempo y los elementos de la estructura están modelados 
con características no lineales, para esto utilizamos la ecuación fundamental de 
movimiento. 
𝐹(𝑡)𝑖 + 𝐹(𝑡)_𝐷 + 𝐹(𝑡)_𝑠 = 𝐹(𝑡) 
Ecuación 124 Ecuación fundamental de movimiento. 
 
Donde los vectores de fuerza, variables en el tiempo “t” son: 
F(t)i: vector de acciones de inercia en las masas concentradas. 
F(t)D: vector de fuerzas de amortiguamiento, supuesto como de tipo 
viscoso. 
F(t)s: vector de fuerzas por deformación de estructuras. 
F(t): vector de cargas aplicadas externamente. 
 
Para realizar el análisis dinámico no lineal, se utiliza la ecuación de movimiento de 
una estructura con varios grados de libertad, esta se deduce por el principio de 
D’Alembert: 
                          [𝑀]?̈?(𝑡) + [𝐶]?̇?(𝑡) + [𝐾]𝑥(𝑡) = 𝐹(𝑡) 
Ecuación 125 Ecuación diferencial de la matriz de movimiento. 
 
Dónde:  
u: es el desplazamiento 
M: matriz de masa 
C: matriz de amortiguamiento 
K: matriz de rigidez  
F(t): la fuerza sísmica 
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2.2.12.3 Método de Newmark 
 El método de Newmark es uno de los procedimientos más difundidos en el 
ámbito de la ingeniería, utilizara para la integración de la ecuación de movimiento. 
En el método de Newmark los incrementos de aceleración y velocidad en un 
intervalo de análisis dado, se expresan en términos de incrementos de 
desplazamiento y por valores de aceleración y velocidad en un paso previo de 
análisis, para estimar los valores al final del intervalo. Estos valores se verifican y 
ajustan hasta que se cumpla el equilibrio de la ecuación de movimiento, con un error 
aceptable. (Wilson, 2002) 
         Fuente: Elaboración Propia. 
 
De acuerdo a la serie de Taylor, se obtiene las siguientes ecuaciones, 
𝑿 =  ∆𝑿 + ∆𝒕∆?̇? + 
∆𝒕𝟐
𝟐
∆?̈? +
∆𝒕𝟑
𝟔
∆?⃛? + ⋯ 
Ecuación 126 
?̇? = ∆?̇? + ∆𝒕∆?̈? +
∆𝒕𝟐
𝟐
∆?⃛? + ⋯ 
Ecuación 127 
 
Reemplazando las ecuaciones 122 y 123, en el método de Newmark, se obtienen: 
𝑿 = ∆𝑿 + ∆𝒕∆?̇? +
∆𝒕𝟐
𝟐
∆?̈? + 𝜷∆𝒕𝟑?⃛? 
Ecuación 128 Método de Newmark 
 
Figura 47. Modelo de aceleración constante de Newmark.  
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?̇? = ∆?̇? + ∆𝒕∆?̈? + 𝜸∆𝒕𝟐?⃛? 
Ecuación 129 Método de Newmark 
 
Si se supone una aceleración lineal, en cada transcurso del tiempo, ?⃛? expresa: 
𝑋 =
?̈? − ∆?̈?
∆𝑡
 
Ecuación 130 
  
 Reemplazando en las ecuaciones 124 y 125, se obtiene: 
𝑋 =  ∆𝑋 + ∆𝑡∆?̇? + (
1
2
− 𝛽)∆𝑡2∆?̈? + 𝛽∆𝑡2?̈? 
Ecuación 131 
?̇? = ∆?̇? + (1 − 𝛾)∆𝑡∆?̈? + 𝛾∆𝑡?̈? 
Ecuación 132 
 
En el planteamiento original de la ecuación de Newmark, las ecuaciones 127, 128 
y 122, se calcula por iteraciones para cada transcurso de tiempo. Por otra parte, 
Wilson (1962), expreso el método de cierta forma que no era necesario iterar, es 
decir reformula las ecuaciones 129 y 130, obteniendo: 
?̈? = 𝑏1(𝑋 − ∆𝑋) + 𝑏2∆?̇? + 𝑏3∆?̈? 
Ecuación 133 Replanteo de la ecuación de Wilson 
?̇? = 𝑏4(𝑋 − ∆𝑋) + 𝑏5∆?̇? + 𝑏6∆?̈? 
Ecuación 134 Replanteo de la Ecuación de Wilson 
 
Se observa que las constantes de integración de b1 a b6 se representan por las 
ecuaciones 131 hasta la 136. 
𝑏1 =
1
𝛽∆𝑡2
 
Ecuación 135 
𝑏2 =
1
𝛽∆𝑡
 
Ecuación 136 
𝑏3 = 𝛽 −
1
2
 
Ecuación 137 
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𝑏4 = 𝛾∆𝑡𝑏1 
Ecuación 138 
 
𝑏5 = 1 + 𝛾∆𝑡𝑏2 
Ecuación 139 
 
𝑏6 = ∆𝑡(1 + 𝛾𝑏3 − 𝛾) 
Ecuación 140 
 
Los parámetros 𝛽 y 𝛾, definen la variación de aceleración de un paso de tiempo y 
determina la estabilidad y características de precisión del método. Los valores 
típicos de selección para estos parámetros, desde un punto de vista incluido en la 
precisión, son 0.1 ≤ 𝛽 ≤ 0.25 y 𝛾 = 0.50. 
 
2.2.12.4 Matriz de amortiguamiento 
 Hay diversas expresiones que definen la matriz de amortiguamiento [𝐶], 
uno de esos planteamientos es el amortiguamiento de Rayleigh, en donde [𝐶] es 
proporcional a la matriz de masa [𝑀] y la matriz de rigidez [𝐾] y se expresa por la 
función matricial: 
[𝐶] = 𝛼[𝑀] + 𝛽[𝐾] 
Ecuación 141 Matriz de Amortiguamiento de Rayleigh 
 
Los parámetros de proporción 𝛼 y 𝛽, se resuelven mediante la siguiente ecuación 
matricial: 
[
𝜁𝑖
𝜁𝑗
] =
1
2
[
 
 
 
 
1
𝑤𝑖
𝑤𝑖
1
𝑤𝑗
𝑤𝑗
]
 
 
 
 
+ [
𝛼
𝛽] 
Ecuación 142 
 
Donde: 
[𝜁𝑖] es el porcentaje de amortiguamiento crítico para el modo i. 
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[𝜁𝑗] es el porcentaje de amortiguamiento crítico para el modo j. 
[𝑤𝑗] es la frecuencia para el modo j. 
[𝑤𝑖] es la frecuencia para el modo i. 
De acuerdo a los resultados (Chopra, 1995), es razonable considerar 𝜁ⅈ = 𝜁𝑗, son 
iguales en la ecuación N°19, se concluye que: 
𝛼 = 𝜁
2𝑤𝑖𝑤𝑗
𝑤𝑖 + 𝑤𝑗
 
           Ecuación 143 
 
𝛽 = 𝜁
2
𝑤𝑖 + 𝑤𝑗
 
        Ecuación 144 
 
En este trabajo, se empleó la matriz de amortiguamiento de Rayleigh, porque al 
resolver la ecuación 123, obtenemos la respuesta dinámica no lineal. 
Los elementos estructurales presentan daño, la matriz de rigidez cambia de un 
instante a otro. Si se supone un amortiguamiento condicionado a la rigidez, la matriz 
de amortiguamiento varia en cada paso de integración. Esto supone un desequilibrio 
en el nuevo paso de integración, por ello se aplica la siguiente fuerza de corrección. 
−{∆𝐹𝑐} = −𝛽{∆𝐾}{?̇?} 
         Ecuación 145 Ecuación de fuerza de corrección 
De esta manera se obtiene la ecuación de equilibrio dinámico: 
[𝑀]{∆?̈?} + [𝐶]{∆?̇?} + [𝐾]{∆𝑋} = {∆𝐹} − {∆𝐹𝑐} 
     Ecuación 146 Ecuación de equilibrio dinámico 
  
2.3 Estructura teórica y científica que sustenta el estudio 
2.3.1 Normas nacionales 
- Norma E020, norma de cargas, esta propone las cargas de resistencia dispuesta a 
una consecuencia de uso de la edificación, estas cargas actuaran en los elementos 
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estructurales modelados y según sus combinaciones definidas para cada, estos no 
deben causar esfuerzos ni deformaciones que excedan los parámetros señalados 
para cada material estructural utilizados. 
- Norma E030, norma de diseño sismorresistente, esta propone los parámetros de 
diseño para que las edificaciones tengan un comportamiento acorde a la filosofía de 
diseño, que consiste en, evitar las pérdidas de vidas humanas, asegurar la 
continuidad de los servicios básicos y minimizar los daños a la propiedad, esta 
norma nos da aportes para el concepto estructural, consideraciones generales y el 
modelo de la presentación del proyecto. 
2.3.2 Normas internacionales 
- FEMA 356, norma americana de Rehabilitación Sísmica de Edificios, esta 
propone criterios y procedimientos de diseño, usando una metodología de 
evaluación para la rehabilitación considerando una combinación de rendimiento del 
edificio y peligro sísmico, está basada en pautas de la FEMA 273, esta norma nos 
da aportes para el concepto de la curva de capacidad considerando la capacidad 
ultima en base a sus niveles de rendimiento estructural y utilizando el método de 
coeficientes. 
- ATC 40, norma americana de Evaluación Sísmica y Modernización de Edificios 
de Concreto , que nos propone procedimientos para la evaluación de estructuras 
existentes ante el caso de un sismo, detalla el método de espectro de capacidad 
mediante el cual la demanda de desplazamiento se determina a partir de la 
intersección de la curva de capacidad con una curva de demanda que consiste en el 
espectro de respuesta suavizado que representa el diseño del movimiento del suelo, 
modificado para tener en cuenta los efectos de amortiguamiento histeréticos. 
2.4 Definición de términos importantes 
 - Acero de refuerzo (cuantía): Es un parámetro matemático que se calcula para 
asegurar que las características del concreto se adhieran y se eviten las fallas a 
tensión para que tengan un carácter dúctil.  
 - Análisis dinámico incremental (IDA): un método de análisis computacional que 
permite estimar de manera más exhaustivas la capacidad estructural sometido 
fuerzas sísmicas severas.   
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 - Análisis dinámico no lineal: Es un método numérico de análisis que consiste en 
analizar la edificación tridimensionalmente en múltiples plantas  con la premisa, 
de que cada losa es rígida en su plano, de acuerdo a la forma variación de distintas 
aceleraciones. 
 - Análisis estructural: es el estudio de los elementos estructurales en base a teorías 
y métodos que definen los esfuerzos, deformaciones y tensiones que actúan sobre 
la edificación para que sea resistente. 
 - Capacidad máxima: Es la resistencia máxima de los elementos que conforman 
el sistema estructural. 
 - Concreto armado: El concreto armado es una técnica constructiva que se basa en 
la utilización de concreto reforzado con barras o mallas de acero llamadas 
armaduras. 
 - Cortante basal: Es una fuerza cortante como consecuencia de las fuerzas de 
inercia que se induce a un sistema de unos o más grados de libertad distribuyéndolo 
a lo largo de los diferentes niveles de la estructura. 
 - Curva de capacidad: Es la representación de la gráfica entre la fuerza – 
desplazamiento conocida como curva de capacidad o curva push-over. 
 - Demanda – Capacidad: -Es un método analítico para determinar el punto de 
desempeño de la estructura tomando como sustento la capacidad estructural y la 
demanda sísmica. 
 - Desplazamiento relativos laterales máximos: Son los desplazamientos debido a 
la fuerza cortante de diseño o cortante basal con respecto a los diferentes niveles de 
la edificación. 
 - Diseño sismorresistente: Se llama así a la configuración estructural, con 
componentes con respecto a sus dimensiones, materiales con una proporción y 
capacidad de resistencia suficiente para soportar las fuerzas laterales generadas por 
los sismos con respecto a diferentes parámetros de diseño. 
 - Norma E030 (2018): Norma del reglamento nacional de Edificaciones para el 
diseño sismo resistente. 
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 - Parámetros de diseño: Son los lineamientos y cálculos; así como las 
características propias de posición y tiempo de la estructura que se utilizan para el 
diseño de esta, basada en las normas vigentes de edificación. 
 - Pórticos: Espacio conformado por una viga soportada por columnas adosadas a 
un edificio. 
 - Push-over: Es un método de estudio no lineal basado en el diseño por desempeño; 
por lo que, utiliza un patrón de fuerzas cortantes, las cuales se incrementan en cada 
iteración; es decir, lleva la estructura más allá del rango elástico hasta el colapso de 
la misma. 
- Rotula plástica: Situación que alcanza la intersección de elementos estructurales 
(nudo); al deformarse una sección en una viga donde se produce la flexión y formar 
una articulación (articulación plástica) en la sección trasversal del mismo. 
 - Sismo severo: Un sismo es la liberación de energía acumulada que se transmite 
en forma de ondas elásticas, causando vibraciones y oscilaciones a su paso a través 
de las rocas sólidas del manto; sin embrago un sismo severo se asocia a los daños 
que ocasiona, es decir es capaz de provocar fallos en las edificaciones e incluso 
llevarlas a colapsar. 
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CAPITULO 3: SISTEMA DE HIPOTESIS 
3.1 Hipótesis 
3.1.1 Hipótesis general 
 El comportamiento estructural del Edificio "Prisma Tower" soporta un sismo severo 
en el rango no lineal de la estructura. 
3.1.2 Hipótesis secundarias  
a) Al realizar el análisis sísmico, los máximos desplazamientos laterales relativos 
admisibles cumplen con lo indicado en la Norma vigente E030. 
b) Al realizar el análisis, la estructura desarrolla las máximas fuerzas cortantes al 
llegar a su máximo desplazamiento. 
c) Al realizar la comparación de los resultados obtenidos de los sismos de 1966, 
1970 y 1974, escalados con periodos de retorno de 475 años y 970 años, la 
estructura soporta los máximos cortantes. 
3.2 Variables 
3.2.1 Variable independiente 
 Como variable independiente se tiene al análisis dinámico no lineal. 
3.2.2 Variable dependiente 
 Como variable dependiente se tiene al comportamiento estructural. 
3.3 Operacionalización de variables 
Tabla 6  
Relación entre variables  
VARIABLES INDICADORES INDICE HERRAMIENTAS 
Independiente: 
Análisis 
dinámico no 
lineal 
Curva de 
Capacidad 
Cortante en la base Análisis Dinámico 
incremental. 
SeismoMatch 2018. 
ETABS Versión 16. 
Desplazamiento lateral 
Dependiente: 
Comportamiento 
estructural 
Diseño, sistema 
estructural de la 
edificación y 
análisis 
Máximos cortantes Norma E030 (2018). 
Norma E060. 
FEMA 356. 
ATC 40 
Distorsiones relativas máximas 
admisibles 
Sismo de diseño y sismos severo 
Fuente: Elaboración Propia. 
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CAPITULO 4: METODOLOGIA DE LA INVESTIGACION 
4.1 Diseño de la investigación 
4.1.1 Tipo de la investigación 
 El tipo de la investigación es aplicada porque busca mejorar el desarrollo de la 
metodología de análisis para el diseño estructural de edificaciones complejas e irregulares, 
es cualitativa porque estudia el comportamiento sísmico de la edificación en base al 
análisis dinámico no lineal e interpreta los resultados en comparación al análisis estático 
lineal. 
4.1.2 Nivel de la investigación 
 El nivel de la investigación es descriptivo porque se describen los resultados 
obtenidos mediante el análisis dinámico no lineal y se compara los parámetros de la Norma 
vigente E030, es correlacional porque analiza la relación entre el comportamiento 
estructural de la edificación que depende del análisis dinámico no lineal, es explicativo 
porque la relación entre las 2 variables genera resultados que se  miden por otros criterios 
que no se aplican en la norma actual, de acuerdo a la capacidad que soporta la estructura 
ante un sismo severo. 
La investigación es de diseño no experimental porque el análisis estructural se evalúa con 
respecto a la simulación de un sismo severo y transversal porque se observan los resultados 
del comportamiento estructural cuando alcanza su máxima capacidad; es decir, en el rango 
no lineal. 
4.2 Población y muestra del estudio 
 La población consiste en un grupo de 30 edificaciones de uso comercial para 
oficinas de 18 a 22 pisos de altura y más de 4 sótanos, considerados de uso común (U=1.0), 
en los distritos San Isidro, Magdalena, Miraflores, Surco, Lima Cercado, San Borja, Breña 
y Jesús María, los cuales tienen como principal característica una estructuración de sistema 
dual basado en pórticos y placas de concreto armado, con resistencias a compresión igual 
y superior a los f´c=210 kg/cm2, cimentadas sobre un suelo de gravas de tipo Suelo S1 y 
ubicados en la zona sísmica 4, indicado la Norma E030 (2018). 
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La muestra consiste en el análisis estructural del edificio de oficinas “PRISMA TOWER” 
ubicado en el distrito de Magdalena del Mar, el cual posee 19 pisos y 8 sótanos y cumple 
con los requerimientos de estructuración que caracterizan a la población de la investigación. 
4.3 Técnicas de recolección de datos 
Las técnicas que se usaron para la investigación, son de recolección de datos de la 
edificación para el modelamiento estructural en el software, por medio de un análisis 
existente en la evaluación estructural del edificio efectuada con la Norma E030 del 2016. 
Investigación de los métodos de análisis dinámico no lineal y bases teóricas fundamentadas 
para la evaluación del desempeño de la estructura. 
Para el procedimiento de la recolección de los datos, se tomarán en cuenta: 
Información obtenida de la evaluación estructural del edificio “Prisma Tower”, 
características generales, características estructurales, diseño sismoresistente, 
análisis estructural, panel fotográfico y planos de la estructura. Con respecto a la 
investigación se usó teorías, métodos con respecto al diseño con el método de 
análisis dinámico no lineal, artículos, normas y literatura basados en el tema de la 
investigación, y registros sísmicos de los sismos de los años 1966,1970,1974. 
4.4 Técnicas para el procesamiento y análisis de datos 
Para el procesamiento y análisis de datos, se tomarán en cuenta: 
Se usará la información estructural del edificio para el modelamiento en el software 
de análisis ETABS Version 16, derivando su comportamiento con respecto a un 
sismo de diseño y sismo severo, escalados con acelerogramas de lo sismos más 
representativos con el software SeismoMatch 2018 el cual se analizarán sus 
parámetros, su respuesta cuando este haya superado su máxima demanda, de 
acuerdo al método de análisis dinámico no lineal para la obtención y comparación 
de los máximas fuerzas cortantes que generan los desplazamientos laterales 
permisibles. 
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4.5 Matriz de consistencia 
Se muestra en la tabla 7 la matriz de consistencia que relaciona el planeamiento de investigación de la tesis. 
Tabla 7  
Matriz de Consistencia 
PROBLEMA OBJETIVO HIPÓTESIS VARIABLES 
METODOLOGIA TIPO Y DISEÑO 
PROBLEMA GENERAL OBJETIVO GENERAL HIPOTESIS GENERAL 
VARIABLE 
INDEPENDIENTE 
¿Cuál es el comportamiento 
estructural del Edificio "Prisma 
Tower" sometido a un análisis 
dinámico no lineal?  
Determinar el comportamiento 
estructural del Edificio "Prisma 
Tower" siendo sometido a un 
análisis dinámico no lineal.  
El comportamiento estructural del 
Edificio "Prisma Tower" soporta un 
sismo severo en el rango no lineal de 
la estructura. 
Análisis dinámico 
no lineal 
Recolección de datos de la 
edificación para el 
modelamiento estructural en 
el software. 
 
Registro de características de 
la estructura por medio de un 
análisis existente. 
 
Investigación de los métodos 
de análisis dinámico no 
lineal y bases teóricas. 
 
Análisis estructural usando el 
método de análisis dinámico 
no lineal. 
 
Obtención de los 
desplazamientos laterales 
relativos admisibles. 
 
Comparar los resultados 
obtenidos con los parámetros 
de la norma vigente E030 y 
con los del análisis 
estructural realizados con la 
norma E030 del 2016. 
 El tipo de la 
investigación es 
aplicada y 
cualitativa. 
 
El nivel de la 
investigación es 
descriptivo, 
correlacional y 
explicativo. 
 
El diseño de la 
investigación es 
no experimental 
y transversal. 
PROBLEMAS ESPECIFICOS OBJETIVOS ESPECIFICOS HIPOTESIS ESPECIFICAS 
VARIABLE 
DEPENDIENTE 
¿Cómo determinar los máximos 
desplazamientos laterales relativos 
admisibles de acuerdo a lo 
indicado en la Norma vigente 
E030? 
Determinar los máximos 
desplazamientos laterales relativos 
admisibles indicados en la Norma 
vigente E030. 
Al realizar el análisis sísmico, los 
máximos desplazamientos laterales 
relativos admisibles cumplen con lo 
indicado en la Norma vigente E030. 
Comportamiento 
estructural 
 
 
¿Cómo determinar las máximas 
fuerzas cortantes que soporta la 
estructura al desarrollar su 
máximo desplazamiento? 
 
 
Determinar las máximas fuerzas 
cortantes que soporta la estructura 
al desarrollar su máximo 
desplazamiento. 
 
 
Al realizar el análisis, la estructura 
desarrolla las máximas fuerzas 
cortantes al llegar a su máximo 
desplazamiento. 
¿Cuáles son las diferencias al 
comparar los resultados del 
análisis dinámico no lineal de los 
sismos de 1966, 1970 y 1974, 
escalados con periodos de retorno 
de 475 años y 970 años?  
Comparar los resultados del análisis 
dinámico no lineal de los sismos de 
1966, 1970 y 1974, escalados con 
periodos de retorno de 475 años y 
970 años. 
Al realizar la comparación de los 
resultados obtenidos de los sismos de 
1966, 1970 y 1974, escalados con 
periodos de retorno de 475 años y 970 
años, la estructura soporta los 
máximos cortantes. 
Fuente: Elaboración Propia. 
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CAPITULO 5: MODELAMIENTO ESTRUCTURAL 
5.1 Consideraciones generales 
El edificio “Prima Tower” se encuentra ubicado en: 
 Calle:    Av. Antonio Miró Quesada N° 425 
 Distrito:  Magdalena 
 Provincia:   Lima 
 Departamento:  Lima 
 El edificio “Prisma Tower” cuenta con 19 pisos y 8 sótanos, de acuerdo a los planos 
estructurales de cimentaciones, la edificación quedará cimentada sobre suelo de grava. Este 
material presenta una capacidad admisible de 5.5 kg/cm2 para zapatas aisladas y corridas, 
a un nivel de cimentación de 1.40 m medido desde el nivel más bajo de piso terminado. El 
edificio tiene una configuración estructural de muros de concreto armado en ambas 
direcciones y con presencia de pórticos de concreto armado. Las placas se localizaron en 
planta de tal manera de cumplir con los requerimientos arquitectónicos y diseño 
sismorresistente. 
La estructura está diseñada para poder soportar las cargas de gravedad y sísmicas de ocho 
sótanos y diecinueve pisos. Para el diseño se ha considerado una sobrecarga de 250 kg/m2 
en los pisos destinados a oficina y estacionamientos y 500 kg/m2 en los corredores y 
escaleras. 
Los techos están conformados por losas macizas de h=20 cm, h=25 cm y h=30 cm. 
Las vigas son en su mayoría de 30 cm. de ancho con un peralte típico de 60 cm, debido a 
las luces que deben cubrir. 
En ambas direcciones del análisis los elementos sismorresistentes principales son los muros 
de concreto armado (placas) los que proporcionan adecuada rigidez lateral, lo que hace que 
se cumpla con los lineamientos dados por la Norma Peruana Sismorresistente vigente. Estas 
placas tienen un ancho de 35 cm. 
Las columnas han sido dimensionadas según los requerimientos arquitectónicos y 
estructurales (Carga axial de gravedad y/o sismo). Las cisternas y cuarto de máquinas se 
encuentran enterradas. Los muros de contención de concreto armado son de 25 cm. de 
espesor. La cimentación está constituida por zapatas aisladas, combinadas y conectadas con 
vigas de cimentación. 
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5.2 Propiedades de los materiales 
Concreto armado: En la tabla 8 se muestra el cuadro de resistencias del concreto 
usado en la edificación y en la tabla 9 se muestra el módulo de elasticidad que 
corresponde a cada resistencia de concreto. 
Tabla 8  
Cuadro de resistencias de diseño utilizadas en la estructura 
Nivel 
Resistencia a la Compresión del Concreto f'c (kg/cm2) 
Placas Columnas Vigas Losas 
1er al 4to piso 420 kg/cm2 420 kg/cm2 210 kg/cm2 210 kg/cm2 
5to al 8vo piso 350 kg/cm2 350 kg/cm2 210 kg/cm2 210 kg/cm2 
9no al 12vo piso 280 kg/cm2 280 kg/cm2 210 kg/cm2 210 kg/cm2 
13vo al 18vo piso 210 kg/cm2 210 kg/cm2 210 kg/cm2 210 kg/cm2 
Azotea y Cuarto de 
maquina 
210 kg/cm2 210 kg/cm2 210 kg/cm2 210 kg/cm2 
 
 
Tabla 9  
Módulo de Elasticidad de acuerdo a la resistencia 
Resistencias Utilizadas Ec (kg/cm2) 
420 kg/cm2 307408.52 
350 kg/cm2 280624.30 
280 kg/cm2 250998.01 
210 kg/cm2 217370.65 
 
  
 Acero de refuerzo: 
- Resistencia a la fluencia del acero de refuerzo: fy=4200 kg/cm2. 
 
5.3 Cargas consideras 
En la tabla 10 se muestran las cargas vivas usadas en el diseño de la edificación y 
en la tabla 11 se muestran las cargas muertas usadas en el diseño de la edificación. 
 
Fuente: Elaboración Propia. 
Fuente: Elaboración Propia. 
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Tabla 10  
Cargas vivas de diseño 
Descripción Carga Viva (Kg/m2) 
Oficina                 250 
Corredores y escaleras 500 
Estacionamiento 250 
Cuarto de máquinas 1000 
 
 
Tabla 11 
Cargas muertas de diseño 
Descripción Carga muerta (Kg/m2) 
Acabados 100 
Tabiquerías 100 
 
 
5.4 Modelamiento en ETABS Versión 16 
5.4.1 Definición de materiales 
- En la figura 48 se observa los parámetros de los módulos y en la figura 49 se 
observa los parámetros no lineales que conforman el material del concreto f’c=210 
kg/cm2: 
Fuente: Elaboración Propia. 
Fuente: Elaboración Propia. 
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   Figura 48. Datos del material concreto f’c 210 kg/cm2. 
   Fuente: ETABS V.16. 
 
 
 
  Figura 49. Datos no lineales del material concreto f’c 210 kg/cm2. 
  Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 50 se observa los parámetros de los módulos y en la figura 51 se 
observa los parámetros no lineales que conforman el material del concreto f’c=280 
kg/cm2: 
 
   Figura 50. Datos del material concreto f’c 280 kg/cm2. 
   Fuente: ETABS V.16. 
 
 
 
             Figura 51. Datos no lineales del material concreto f’c 280 kg/cm2. 
                          Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 52 se observa los parámetros de los módulos y en la figura 53 se 
observa los parámetros no lineales que conforman el material del concreto f’c=350 
kg/cm2: 
 
   Figura 52. Datos del material concreto f’c 350 kg/cm2. 
                Fuente: ETABS V.16. 
 
 
 
         Figura 53. Datos no lineales del material concreto f’c 350 kg/cm2. 
         Fuente: ETABS V.16 
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- En la figura 54 se observa los parámetros de los módulos y en la figura 55 se 
observa los parámetros no lineales que conforman el material del concreto f’c=420 
kg/cm2: 
 
   Figura 54. Datos del material concreto f’c 420 kg/cm2. 
   Fuente: ETABS V.16. 
 
 
 
     Figura 55. Datos no lineales del material concreto f’c:420 kg/cm2. 
     Fuente: ETABS V.16. 
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5.4.2 Definición de las secciones 
- En la figura 56 se observa las dimensiones, en la figura 57 se observa las 
propiedades de rigidez y en la figura 58 se observa la cuantía de acero de la columna 
CC 1.00 (210 kg/cm2): 
 
        Figura 56. Propiedades de la columna de D:1.00 m (f´c 210 kg/cm2). 
        Fuente: ETABS V.16. 
 
 
 
        Figura 57. Propiedades de rigidez de la columna de D:1.00 m (f´c 210 kg/cm2). 
                     Fuente: ETABS V.16. 
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     Figura 58. Propiedades del refuerzo de la columna de D:1.00 m (f´c 210 kg/cm2). 
     Fuente: ETABS V.16. 
 
 
- En la figura 59 se observa las dimensiones, en la figura 60 se observa las 
propiedades de rigidez y en la figura 61 se observa la cuantía de acero de la columna 
CC 1.00 (280 kg/cm2): 
 
        Figura 59: Propiedades de la columna de D:1.00 m (f´c 280 kg/cm2). 
        Fuente: ETABS V.16. 
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 Figura 60. Propiedades de rigidez de la columna de D:1.00 m (f´c 280 kg/cm2). 
                     Fuente: ETABS V.16. 
 
 
 
 
     Figura 61. Propiedades del refuerzo de la columna de D:1.00 m (f´c 280 kg/cm2). 
     Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 62 se observa las dimensiones, en la figura 63 se observa las 
propiedades de rigidez y en la figura 64 se observa la cuantía de acero de la 
columna CC 1.00 (350 kg/cm2): 
 
        Figura 62. Propiedades de la columna de D:1.00 m (f´c 350 kg/cm2). 
        Fuente: ETABS V.16. 
 
 
 
  Figura 63. Propiedades de rigidez de la columna de D:1.00 m (f´c 350 kg/cm2). 
              Fuente: ETABS V.16. 
102 
 
     Figura 64. Propiedades del refuerzo de la columna de D:1.00 m (fc:350 kg/cm2).. 
     Fuente: ETABS V.16 
 
- En la figura 65 se observa las dimensiones, en la figura 66 se observa las 
propiedades de rigidez y en la figura 67 se observa la cuantía de acero de la 
columna olumna CC 1.00 (420 kg/cm2): 
 
       Figura 65. Propiedades de la columna de D:1.00 m (f´c 420 kg/cm2). 
       Fuente: ETABS V.16. 
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 Figura 66. Propiedades de rigidez de la columna de D:1.00 m (f´c 420 kg/cm2). 
              Fuente: ETABS V.16. 
 
 
 
     Figura 67. Propiedades del refuerzo de la columna de D:1.00 m (f´c 420 kg/cm2). 
     Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 68 se observa las dimensiones, en la figura 69 se observa las 
propiedades de rigidez y en la figura 70 se observa la cuantía de acero de la 
columna CC 0.60 (210 kg/cm2): 
 
        Figura 68. Propiedades de la columna de D:0.60 m (f´c 210 kg/cm2). 
        Fuente: ETABS V.16. 
 
 
 
 Figura 69. Propiedades de rigidez de la columna de D:0.60 m (f´c 210 kg/cm2). 
              Fuente: ETABS V.16. 
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     Figura 70. Propiedades del refuerzo de la columna de D:0.60 m (f´c 210 kg/cm2). 
     Fuente: ETABS V.16. 
 
 
- En la figura 71 se observa las dimensiones, en la figura 72 se observa las 
propiedades de rigidez y en la figura 73 se observa la cuantía de acero de la 
columna C05 0.80 x 0.30 (420 kg/cm2): 
 
    Figura 71. Propiedades de la columna de 0.80 x 0.30 m (f´c 420 kg/cm2). 
    Fuente: ETABS V.16. 
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                Figura 72. Propiedades rigidez de la columna de 0.80 x 0.30 m (f´c 420 kg/cm2). 
                             Fuente: ETABS V.16 
 
 
 
         Figura 73: Propiedades del refuerzo de la columna de 0.80 x 0.30 m (fc:420 kg/cm2). 
        Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 74 se observa las dimensiones, en la figura 75 se observa las 
propiedades de rigidez y en la figura 76 se observa la cuantía de acero de la 
columna C05A 0.60 x 0.30 (420 kg/cm2): 
 
    Figura 74. Propiedades de la columna de 0.60 x 0.30 m (f´c 420 kg/cm2). 
    Fuente: ETABS V.16. 
 
 
 
 Figura 75. Propiedades de rigidez de la columna de 0.60 x 0.30 m (f´c 420 kg/cm2). 
              Fuente: ETABS V.16. 
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 Figura 76: Propiedades del refuerzo de la columna de 0.60 x 0.30 m (f´c 420 kg/cm2). 
 Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 77 se observa las dimensiones, en la figura 78 se observa las 
propiedades de rigidez y en la figura 79 se observa la cuantía de acero de la columna 
C06 0.15 x 1.00 (420 kg/cm2): 
 
    Figura 77. Propiedades de la columna de 0.15 x 1.00 m (f´c 420 kg/cm2). 
    Fuente: ETABS V.16. 
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 Figura 78. Propiedades de rigidez de la columna de 0.15 x 1.00 m (f´c 420 kg/cm2). 
              Fuente: ETABS V.16. 
 
 
 
 Figura 79. Propiedades del refuerzo de la columna de 0.15 x 1.00 m (f´c 420 kg/cm2) 
 Fuente: ETABS V.16 
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- En la figura 80 se observa las dimensiones, en la figura 81 se observa las 
propiedades de rigidez y en la figura 80 se observa la cuantía de acero de la 
columna C11 1.23 x 0.30 (420 kg/cm2): 
 
    Figura 80. Propiedades de la columna de 1.23 x 0.30 m (f´c 420 kg/cm2). 
    Fuente: ETABS V.16 
 
 
 
 Figura 81. Propiedades de rigidez de la columna de 1.23 x 0.30 m (f´c 420 kg/cm2). 
              Fuente: ETABS V.16 
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 Figura 82. Propiedades del refuerzo de la columna de 1.23 x 0.30 m (f´c 420 kg/cm2). 
              Fuente: ETABS V.16 
 
 
- En la figura 83 se observa las dimensiones de la viga 1.00 x 0.65 (210 
kg/cm2): 
 
              Figura 83. Propiedades de la viga de 1.00 x 0.65 m (f’c 210 kg/cm2). 
              Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 84 se observa las dimensiones de la viga 1.00 x 0.75 (210 kg/cm2): 
 
    Figura 84. Propiedades de la viga de 1.00 x 0.75 m (f’c 210 kg/cm2). 
                Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 85 se observa las dimensiones de la viga 0.15 x 0.85 (210 kg/cm2): 
 
      Figura 85. Propiedades de la viga de 0.15 x 0.85 m (f’c 210 kg/cm2). 
     Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 86 se observa las dimensiones de la viga 0.20 x 0.20 (210 kg/cm2): 
 
    Figura 86. Propiedades de la viga de 0.20 x 0.20 m (f’c 210 kg/cm2). 
   Fuente: ETABS V.16. 
 
 
- En la figura 87 se observa las dimensiones de la viga 0.20 x 0.20 (210 kg/cm2): 
 
   Figura 87. Propiedades de la viga de 0.20 x 0.20 m (f’c 210 kg/cm2). 
                Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 88 se observa las dimensiones de la viga 0.25 x 0.65 (210 kg/cm2): 
 
      Figura 88. Propiedades de la viga de 0.25 x 0.65 m (f’c 210 kg/cm2). 
    Fuente: ETABS V.16. 
 
 
- En la figura 89 se observa las dimensiones de la viga 0.30 x 1.00 (210 kg/cm2): 
 
    Figura 89. Propiedades de la viga de 0.30 x 1.00 m (f’c 210 kg/cm2). 
                Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 90 se observa las dimensiones de la viga 0.30 x 0.60 (210 kg/cm2): 
 
       Figura 90. Propiedades de la viga de 0.30 x 0.60 m (f’c 210 kg/cm2). 
        Fuente: ETABS V.16. 
 
 
- En la figura 91 se observa las dimensiones de la viga 0.30 x 0.65 (210 kg/cm2): 
 
   Figura 91. Propiedades de la viga de 0.30 x 0.65 m (f’c 210 kg/cm2). 
                Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 92 se observa las dimensiones de la viga 0.30 x 0.75 (210 kg/cm2): 
 
               Figura 92. Propiedades de la viga de 0.30 x 0.75 m (f’c 210 kg/cm2). 
               Fuente: ETABS V.16. 
 
 
- En la figura 93 se observa las dimensiones de la viga 0.40 x 0.65 (210 kg/cm2): 
 
               Figura 93. Propiedades de la viga de 0.40 x 0.65 m (f’c 210 kg/cm2). 
               Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 94 se observa las dimensiones de la viga 0.40 x 0.75 (210 kg/cm2): 
 
               Figura 94. Propiedades de la viga de 0.40 x 0.75 m (f’c 210 kg/cm2). 
               Fuente: ETABS V.16. 
 
 
- En la figura 95 se observa las dimensiones de la viga 0.50 x 0.65 (210 kg/cm2): 
 
               Figura 95. Propiedades de la viga de 0.50 x 0.65 m (f’c 210 kg/cm2). 
               Fuente: ETABS V.16. 
 
118 
- En la figura 96 se observa las dimensiones de la viga 0.50 x 0.75 (210 kg/cm2): 
 
               Figura 96. Propiedades de la viga de 0.50 x 0.75 m (f’c 210 kg/cm2) 
               Fuente: ETABS V.16. 
 
 
- En la figura 97 se observa las dimensiones de la viga 0.60 x 0.65 (210 kg/cm2): 
 
               Figura 97. Propiedades de la viga de 0.60 x 0.65 m (f’c 210 kg/cm2). 
               Fuente: ETABS V.16. 
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5.4.3 Definición de los espectros de respuesta estático 
En la figura 98 y figura 99 se observa el ingreso de espectros de pseudo - 
aceleración: 
 
   Figura 98. Definicion de los espectros de respuesta estático. 
   Fuente: ETABS V.16. 
 
 
         
   Figura 99. Ingreso de espectros de pseudo – aceleración. 
   Fuente: ETABS V.16. 
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5.4.4 Definición de la función Tiempo – Historia 
5.4.4.1 Escalado a un TR de sismo de 475 años, Z=0.45 y R=1 
- En la figura 100 se observa el ingreso de la función de Tiempo – Historia, sismo 
de 1966 EO: 
 
        Figura 100. Funcion de Tiempo – Historia, sismo de 1966 EO (TR 475 años). 
        Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 101 se observa el ingreso de la función de Tiempo – Historia, sismo 
de 1966 NS: 
 
        Figura 101. Funcion de Tiempo – Historia, sismo de 1966 NS (TR 475 años). 
        Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 102 se observa el ingreso de la función de Tiempo – Historia, sismo 
de 1970 EO: 
 
        Figura 102. Funcion de Tiempo – Historia, sismo de 1970 EO (TR 475 años). 
        Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 103 se observa el ingreso de la función de Tiempo – Historia, sismo 
de 1970 NS: 
 
Figura 103. Funcion de Tiempo – Historia, sismo de 1970 NS (TR 475 años). 
        Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 104 se observa el ingreso de la función de Tiempo – Historia, sismo 
de 1974 EO: 
 
        Figura 104. Funcion de Tiempo – Historia, sismo de 1974 EO (TR 475 años). 
        Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 105 se observa el ingreso de la función de Tiempo – Historia, sismo 
de 1974 NS: 
 
        Figura 105. Funcion de Tiempo – Historia, sismo de 1974 NS (TR 475 años). 
        Fuente: ETABS V.16. 
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5.4.5 Definición de la función Tiempo – Historia 
5.4.5.1 Escalado a un TR de sismo de 970 años, Z=0.63 y R=1 
- En la figura 106 se observa el ingreso de la función de Tiempo – Historia, sismo 
de 1966 EO: 
 
        Figura 106. Funcion de Tiempo – Historia, sismo de 1966 EO (TR 970 años). 
        Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 107 se observa el ingreso de la función de Tiempo – Historia, sismo 
de 1966 NS: 
 
        Figura 107. Funcion de Tiempo – Historia, sismo de 1966 NS (TR 970 años). 
        Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 108 se observa el ingreso de la función de Tiempo – Historia, sismo 
de 1970 EO: 
 
       Figura 108. Funcion de Tiempo – Historia, sismo de 1970 EO (TR 970 años). 
        Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 109 se observa el ingreso de la función de Tiempo – Historia, sismo 
de 1970 NS: 
 
        Figura 109. Funcion de Tiempo – Historia, sismo de 1970 NS (TR 970 años). 
        Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 110 se observa el ingreso de la función de Tiempo – Historia, sismo 
de 1974 EO: 
 
        Figura 110. Funcion de Tiempo – Historia, sismo de 1974 EO (TR 970 años). 
        Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 111 se observa el ingreso de la función de Tiempo – Historia, sismo 
de 1974 NS: 
 
        Figura 111. Funcion de Tiempo – Historia, sismo de 1974 NS (TR 970 años). 
        Fuente: ETABS V.16. 
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5.4.6 Definición de datos de fuente de masas 
- En la figura 112 se observa la definición de la fuente de masa de la edificación: 
 
      Figura 112. Definicion de datos de fuente de masas. 
      Fuente: ETABS V.16. 
 
5.4.7 Definición de casos de datos modales 
- En la figura 113 se observa la definición de los casos de datos modales: 
 
 Figura 113. Definicion de casos de datos modales. 
 Fuente: ETABS V.16. 
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5.4.8 Definición de patrones de carga 
- En la figura 114 se observa la definición de los patrones de carga: 
 
Figura 114. Definicion de patrones de carga. 
Fuente: ETABS V.16. 
 
5.4.9 Definición de casos de carga 
- En la figura 115 se observa la definición de los casos de carga para el Sismo Estático en 
X: 
 
         Figura 115. Definicion de casos de carga para el sismo estático en X. 
         Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 116 se observa la definición de los casos de carga para el Sismo Estático en 
Y: 
 
  Figura 116. Definicion de casos de carga para el sismo estático en Y. 
  Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 117 se observa la definición de los casos de carga para el Sismo Dinámico en 
X: 
 
  Figura 117. Definicion de casos de carga para el sismo dinamico en X. 
  Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 118 se observa la definición de los casos de carga para el Sismo Dinámico en 
Y: 
 
  Figura 118. Definicion de casos de carga para el sismo dinamico en Y. 
              Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 119 se observa la definición de los casos de carga para la gravedad: 
 
          Figura 119. Definicion de caso de carga de gravedad. 
                     Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 120 se observa la definición de los casos de carga para el push-over en X: 
 
          Figura 120. Definicion de caso de carga de pushover en X. 
          Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 121 se observa la definición de los casos de carga para el Push-over en Y: 
 
          Figura 121. Definicion de caso de carga de pushover en Y. 
          Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 122 se observa la definición del caso de carga para el ADNL Time-History 
Sismo 1966 EO, escalado a tiempo de retorno 475, Z=0.45: 
 
 Figura 122. Definicion de caso de carga de sismo 1966 EO, escalado a tr 475 años. 
 Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 123 se observa la definición del caso de carga para el ADNL Time-History 
Sismo 1966 NS, escalado a tiempo de retorno 475, Z=0.45: 
 
 Figura 123. Definicion de caso de carga de sismo 1966 NS, escalado a tr 475 años.      
 Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 124 se observa la definición del caso de carga para el ADNL Time-History 
Sismo 1970 EO, escalado a tiempo de retorno 475, Z=0.45: 
 
 Figura 124. Definicion de caso de carga de sismo 1970 EO, escalado a tr 475 años. 
 Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 125 se observa la definición del caso de carga para el ADNL Time-History 
Sismo 1970 NS, escalado a tiempo de retorno 475, Z=0.45: 
 
 Figura 125: Definicion de caso de carga de sismo 1970 NS, escalado a tr 475 años. 
 Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 126 se observa la definición del caso de carga para el ADNL Time-History 
Sismo 1974 EO, escalado a tiempo de retorno 475, Z=0.45: 
 
 Figura 126. Definicion de caso de carga de sismo 1974 EO, escalado a Tr 475 años. 
 Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 127 se observa la definición del caso de carga para el ADNL Time-History 
Sismo 1974 NS, escalado a tiempo de retorno 475, Z=0.45: 
 
 Figura 127. Definicion de caso de carga de sismo 1974 NS, escalado a Tr 475 años. 
 Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 128 se observa la definición del caso de carga para el ADNL Time-History 
Sismo 1966 EO, escalado a tiempo de retorno 970, Z=0.63: 
 
 Figura 128. Definicion de caso de carga de sismo 1966 EO, escalado a Tr 970 años. 
 Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 129 se observa la definición del caso de carga para el ADNL Time-History 
Sismo 1966 NS, escalado a tiempo de retorno 970, Z=0.63: 
 
 Figura 129. Definicion de caso de carga de sismo 1966 NS, escalado a Tr 970 años. 
 Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 130 se observa la definición del caso de carga para el ADNL Time-History 
Sismo 1970 EO, escalado a tiempo de retorno 970, Z=0.63: 
 
 Figura 130. Definicion de caso de carga de sismo 1970 EO, escalado a Tr 970 años. 
 Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 131 se observa la definición del caso de carga para el ADNL Time-History 
Sismo 1970 NS, escalado a tiempo de retorno 970, Z=0.63: 
 
 Figura 131. Definicion de caso de carga de sismo 1970 NS, escalado a Tr 970 años. 
 Fuente: ETABS V.16. 
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- En la figura 132 se observa la definición del caso de carga para el ADNL Time-History 
Sismo 1974 EO, escalado a tiempo de retorno 970, Z=0.63: 
 
 Figura 132. Definicion de caso de carga de sismo 1974 EO, escalado a Tr 970 años. 
 Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 133 se observa la definición del caso de carga para el ADNL Time-History 
Sismo 1974 NS, escalado a tiempo de retorno 970, Z=0.63: 
 
 Figura 133. Definicion de caso de carga de sismo 1974 NS, escalado a Tr 970 años. 
 Fuente: ETABS V.16. 
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5.4.10 Definición de combinaciones de carga 
- En la figura 134 se observa la definición de las combinaciones de carga: 
 
     Figura 134. Definicion de combinaciones de cargas. 
     Fuente: ETABS V.16. 
 
5.4.11 Modelo estructural de la edificación 
- En la figura 135 y figura 136 se observa las vistas laterales del modelo estructural: 
 
             Figura 135. Vista lateral de la edificacion Prisma Tower. 
             Fuente: ETABS V.16. 
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            Figura 136. Vista lateral de la edificacion Prisma Tower. 
            Fuente: ETABS V.16. 
 
- En la figura 137, figura 138, figura 139, figura 140, figura 141, figura 142 y figura 143 
se observa las plantas típicas del modelo estructural: 
 
   Figura 137. Planta del piso 1. 
   Fuente: ETABS V.16. 
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   Figura 138. Planta del piso 2. 
   Fuente: ETABS V.16. 
 
 
   Figura 139. Planta del piso 3. 
   Fuente: ETABS V.16. 
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   Figura 140. Planta del piso 7. 
   Fuente: ETABS V.16. 
 
 
   Figura 141. Planta del piso 11. 
   Fuente: ETABS V.16. 
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   Figura 142. Planta del piso 17. 
   Fuente: ETABS V.16. 
 
 
   Figura 143. Planta del piso 18. 
   Fuente: ETABS V.16. 
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CAPITULO 6: ANALISIS SISMORESISTENTE 
6.1 Calculo de espectro de pseudo – aceleraciones: 
En la tabla 12 se muestran los parámetros usados para el diseño sismorresistente y en la 
tabla 13 se muestra el resumen de los factores y parámetros usados. 
Tabla 12  
Parámetros sismorresistentes 
Fuente: Elaboración Propia. 
 
Tabla 13  
Factores y Parámetros  
ITEM FACTORES DATOS DIR X-X DIR Y-Y 
Z 0.45 Ro 7.0 6.0 
U 1.00 Ia 1.00 0.75 
S 1.00 Ip 0.90 1.00 
TP 0.40 R 6.30 4.50 
 TL 2.50 g  9.81 
 Fuente: Elaboración Propia 
FACTOR 
DE  
ZONA "Z" 
ZONA Z 
ZONA 4 0.45 
FACTOR 
DE SUELO 
"S" 
TIPO 
DESCRIPCIO
N 
S TP TL 
S1 
Roca o Suelos 
muy rígidos 
1.00 0.40 2.50 
FACTOR 
DE USO "U" 
CATEGORIA U OBSERVACIONES 
"C" Edificaciones Comunes 1.00 Revisar tabla N°6 E030 2019 
FACTOR DE 
SISTEMA 
ESTRUCTURAL"R
" 
DIRECCION 
SISTEMA 
ESTRUCTURAL 
Ro 
DIR X-X Dual 7.0 
DIR Y-Y Muros Estructurales 6.0 
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Ia: Factor de irregularidad en altura. 
Ip: Factor de irregularidad en planta. 
Ro: Coeficiente básico de reducción de las fuerzas sísmicas. 
g: Aceleración de la gravedad. 
T: Período fundamental de la estructura para el análisis estático o período de  
un modo en el análisis dinámico. 
TP: Período que define la plataforma del factor C. 
TL: Período que define el inicio de la zona del factor C con desplazamiento  
constante. 
C: Factor de amplificación sísmica. 
 
En la tabla 14 y tabla 15 se muestran los cuadros de irregularidad estructurales en altura y 
en planta, respectivamente. 
Tabla 14  
Irregularidades Estructurales en altura 
IRREGULARIDADES ESTRUCTURALES EN ALTURA Ia Dir X-X Ia Dir Y-Y 
Irregularidad de Rigidez – Piso Blando 1.00 1.00 
Irregularidades de Resistencia – Piso Débil 1.00 0.75 
Irregularidad Extrema de Rigidez 1.00 1.00 
Irregularidad Extrema de Resistencia 1.00 1.00 
Irregularidad de Masa o Peso 1.00 1.00 
Irregularidad Geométrica Vertical 1.00 1.00 
Discontinuidad en los Sistemas Resistentes 1.00 1.00 
Discontinuidad extrema de los Sistemas Resistentes 1.00 1.00 
Tener en cuenta las restricciones de la tabla N° 10 1.00 0.75 
Fuente: Elaboración Propia 
Tabla 15  
Irregularidades Estructurales en planta 
IRREGULARIDADES ESTRUCTURALES EN PLANTA Ip Dir X-X Ip Dir Y-Y 
Irregularidad Torsional 1.00 1.00 
Irregularidad Torsional Extrema 1.00 1.00 
Esquinas Entrantes 0.90 1.00 
Discontinuidad del Diafragma 1.00 1.00 
Sistemas no Paralelos 1.00 1.00 
Tener en cuenta las restricciones de la tabla N° 10 0.90 1.00 
Fuente: Elaboración Propia 
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En la tabla 16 se muestran los espectros de pseudo aceleraciones usado para el diseño 
sismorresistente. 
 
Tabla 16  
Espectros  de diseño  Pseudo aceleraciones calculado 
C T 
Sa Dir 
X-X 
Sa Dir 
Y-Y  
C T 
Sa Dir 
X-X 
Sa Dir 
Y-Y 
2.5 0 0.17857 0.25 
 
1.11 0.9 0.07937 0.11111 
2.5 0.02 0.17857 0.25 
 
1.05 0.95 0.07519 0.10526 
2.5 0.04 0.17857 0.25 
 
1 1 0.07143 0.1 
2.5 0.06 0.17857 0.25 
 
0.91 1.1 0.06494 0.09091 
2.5 0.08 0.17857 0.25 
 
0.83 1.2 0.05952 0.08333 
2.5 0.1 0.17857 0.25 
 
0.77 1.3 0.05495 0.07692 
2.5 0.12 0.17857 0.25 
 
0.71 1.4 0.05102 0.07143 
2.5 0.14 0.17857 0.25 
 
0.67 1.5 0.04762 0.06667 
2.5 0.16 0.17857 0.25 
 
0.63 1.6 0.04464 0.0625 
2.5 0.18 0.17857 0.25 
 
0.59 1.7 0.04202 0.05882 
2.5 0.2 0.17857 0.25 
 
0.56 1.8 0.03968 0.05556 
2.5 0.25 0.17857 0.25 
 
0.53 1.9 0.03759 0.05263 
2.5 0.3 0.17857 0.25 
 
0.5 2 0.03571 0.05 
2.5 0.35 0.17857 0.25 
 
0.44 2.25 0.03175 0.04444 
2.5 0.4 0.17857 0.25 
 
0.4 2.5 0.02857 0.04 
2.22 0.45 0.15873 0.22222 
 
0.33 2.75 0.02361 0.03306 
2 0.5 0.14286 0.2 
 
0.28 3 0.01984 0.02778 
1.82 0.55 0.12987 0.18182 
 
0.16 4 0.01116 0.01563 
1.67 0.6 0.11905 0.16667 
 
0.1 5 0.00714 0.01 
1.54 0.65 0.10989 0.15385 
 
0.07 6 0.00496 0.00694 
1.43 0.7 0.10204 0.14286 
 
0.05 7 0.00364 0.0051 
1.33 0.75 0.09524 0.13333 
 
0.04 8 0.00279 0.00391 
1.25 0.8 0.08929 0.125 
 
0.03 9 0.0022 0.00309 
1.18 0.85 0.08403 0.11765 
 
0.03 10 0.00179 0.0025 
Fuente: Elaboración Propia 
 
En la figura 144 y figura 145 se observan los espectros de pseudo aceleración para los ejes 
X e Y, respectivamente: 
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Figura 144. Grafica de acelracion en X vs Periodo. 
Fuente: Elaboración Propia. 
 
 
 
Figura 145. Grafica de acelracion en Y vs Periodo. 
Fuente: Elaboración Propia. 
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6.2 Escalamiento de sismos reales 
6.2.1 Escalamiento con software SeismoMatch 2018 
- En la figura 146 se observa la interfaz del programa SeismoMatch 2018. 
 
Figura 146. Inicio Principal del programa SeismoMatch 2018. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
- En la figura 147 se observa el ingreso de un sismo del CISMID (registro de aceleraciones 
de sismos de los años 1966, 1970, 1974). 
 
Figura 147. Insertar un registro de aceleraciones sísmicas. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
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- En la figura 148 se observa el ingreso de las aceleraciones en la dirección este oeste 
(dirección X) paso de periodo de 0.02: 
 
Figura 148. Se mestra el ingreso de las aceleraciones en la direccion oeste. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
- En la figura 149 se observa el ingreso de las aceleraciones del sismo de 1966 EO (Este – 
Oeste)  
 
Figura 149. Se observa el ingreso de un registro sismico en la direccion Este- Oeste. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
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- En la figura 150 se observa el ingreso del Espectro de la Norma E030 con R=1 en la 
Pestaña: Define Target Spectrum. 
 
Figura 150. Se muestra el ingreso de un espectro de pseudoaceleraciones de diseño. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
- En la figura 151 se observa el ingreso del Espectro de Pseudoacelraciones R=1 para un 
Periodo de Retorno de 475 con una probabilidad de excedencia de 10% en 50 años Sismo 
de Diseño la Norma E030.  
 
Figura 151. Ingreso de un Espectro de Pseudoaceleraciones de diseño. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
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- En la figura 152 se observa el Espectro Insertado de acuerdo a la Norma E030 para un 
Periodo de Retorno de 475 años. 
 
Figura 152. Espectro de diseño para  un peridodo de 475 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
- En la figura 153 se observa el ingreso del Espectro de la Norma E030, le cual será escalado 
con el acelerograma insertado. 
 
Figura 153. Espectro ingresado. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
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- En la figura 154 se observa como colocamos el mínimo y máximo periodo que indica la 
Norma E030 periodo mínimo de 0.20T y máximo de 1.5 T, T=2.07. Tmín= 0.414, Tmáx= 
3.105. 
 
Figura 154. Ingreso de los parámetros de diseño de acuerdo a la Norma E030. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
- En la figura 155 se observa cómo hacemos coincidir el acelerograma con el Espectro con 
la opción Do matching y el sismo debe converger. 
 
Figura 155. Escalamiento y convergencia del sismo real. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
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- En la figura 156 se observa como obtenemos el sismo Escalado al Espectro de diseño con 
R=1 para un periodo de Retorno de 475 años. 
 
Figura 156. Sismo escalado a un espectro de diseño. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
Se realiza los mismos procedimientos para escalar los demás sismos para un tiempo de 
retorno de 970 años de igual manera con R=1. 
 
6.2.2 Escalado con espectro de TR de sismo de 475 años, Z=0.45 y R=1 
En la tabla 17 se muestra el resumen de los factores y parámetros usados para diseño con 
sismo escalado para un tiempo de retorno de 475 años y un R=1. 
Tabla 17  
Parámetros de Diseño para  un escalamiento de período de retorno de 475 años 
ITEM FACTORES DATOS DIR X-X DIR Y-Y 
Z 0.45 RO 7.0 6.0 
U 1.00 Ia 1.00 0.75 
S 1.00 Ip 0.75 1.00 
TP 0.40 R 1 1 
TL 2.50 g  9.81   
 
Fuente: Elaboración Propia. 
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En la tabla 18 se muestran los espectros de pseudo aceleraciones usado para el diseño sismo 
escalado para un tiempo de retorno de 475 años y un R=1. 
Tabla 18  
Cuadro de Pseudoaceleraciones Espectrales 
C T 
Sa Dir 
X-X 
Sa Dir 
Y-Y 
 C T 
Sa Dir 
X-X 
Sa Dir 
Y-Y 
2.50 0 1.125 1.125  1.11 0.9 0.5 0.5 
2.50 0.02 1.125 1.125  1.05 0.95 0.47368 0.47368 
2.50 0.04 1.125 1.125  1.00 1 0.45 0.45 
2.50 0.06 1.125 1.125  0.91 1.1 0.40909 0.40909 
2.50 0.08 1.125 1.125  0.83 1.2 0.375 0.375 
2.50 0.1 1.125 1.125  0.77 1.3 0.34615 0.34615 
2.50 0.12 1.125 1.125  0.71 1.4 0.32143 0.32143 
2.50 0.14 1.125 1.125  0.67 1.5 0.3 0.3 
2.50 0.16 1.125 1.125  0.63 1.6 0.28125 0.28125 
2.50 0.18 1.125 1.125  0.59 1.7 0.26471 0.26471 
2.50 0.2 1.125 1.125  0.56 1.8 0.25 0.25 
2.50 0.25 1.125 1.125  0.53 1.9 0.23684 0.23684 
2.50 0.3 1.125 1.125  0.50 2 0.225 0.225 
2.50 0.35 1.125 1.125  0.44 2.25 0.2 0.2 
2.50 0.4 1.125 1.125  0.40 2.5 0.18 0.18 
2.22 0.45 1 1  0.33 2.75 0.14876 0.14876 
2.00 0.5 0.9 0.9  0.28 3 0.125 0.125 
1.82 0.55 0.81818 0.81818  0.16 4 0.07031 0.07031 
1.67 0.6 0.75 0.75  0.10 5 0.045 0.045 
1.54 0.65 0.69231 0.69231  0.07 6 0.03125 0.03125 
1.43 0.7 0.64286 0.64286  0.05 7 0.02296 0.02296 
1.33 0.75 0.6 0.6  0.04 8 0.01758 0.01758 
1.25 0.8 0.5625 0.5625  0.03 9 0.01389 0.01389 
1.18 0.85 0.52941 0.52941  0.03 10 0.01125 0.01125 
Fuente: Elaboración Propia 
 
En la figura 157 y figura 158 se observan las graficas de pseudoaceleraciones vs el periodo 
de cada eje para el tiempo de retorno de 475 años. 
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 Figura 157. Grafica de Pseudoaceleraciones vs periodo en X TR 475 años. 
 Fuente: Elaboración Propia. 
 
 
 
 Figura 158. Grafica de pseudoaceleraciones vs periodo en Y TR 475 años. 
 Fuente: Elaboración Propia. 
154 
6.2.2.1 Acelerograma del sismo de 1966 (EO) escalado 
 - En la figura 159 se observa el acelerograma de sismo de diseño con R=1: 
 
Figura 159. Acelerograma Sismo EO 1966,475 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
-  En la figura 160 se observa el acelerograma del sismo de 1966 (EO) escalado:  
 
Figura 160. Acelerograma escalado EO 475 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
6.2.2.2 Acelerograma del sismo de 1966 (NS) escalado 
 - En la figura 161 se observa el acelerograma de sismo de diseño con R=1: 
 
Figura 161. Acelerograma de Sismo NS 1966 475 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
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-  En la figura 162 se observa el acelerograma del sismo de 1966 (NS) escalado: 
 
Figura 162. Acelerograrma Escalado NS 475 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
6.2.2.3 Acelerograma del sismo de 1970 (EO) escalado 
 - En la figura 163 se observa el acelerograma de sismo de diseño con R=1: 
 
Figura 163. Acelerograma Sismo EO 1970, 475 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
-  En la figura 164 se observa el acelerograma del sismo de 1970 (EO) escalado: 
 
Figura 164. Acelerograma escalado EO 475 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018 
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6.2.2.4 Acelerograma del sismo de 1970 (NS) escalado 
 - En la figura 165 se observa el acelerograma de sismo de diseño con R=1: 
 
Figura 165. Acelerograma de Sismo NS 1970 475 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
-  En la figura 166 se observa el acelerograma del sismo de 1970 (NS) escalado 
 
Figura 166. Acelerograma Escalado NS, 475 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
6.2.2.5 Acelerograma del sismo de 1974 (EO) escalado 
 - Acelerograma de sismo de diseño con R=1: 
 
Figura 167. Acelerograma Sismo EO 1974, 475 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018 
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-  Acelerograma del sismo de 1974 (EO) escalado: 
 
Figura 168. Acelerograma escalado EO, 475 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
 
 
6.2.2.6 Acelerograma del sismo de 1974 (NS) escalado 
 - Acelerograma de sismo de diseño con R=1: 
 
Figura 169. Acelerograma de Sismo NS 1974, 475 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
 -  Acelerograma del sismo de 1974 (NS) escalado: 
 
Figura 170. Acelerogrma Escalado NS, 475 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
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6.2.3 Escalado con espectro de TR de sismo de 970 años, Z=0.63 y R=1 
En la tabla 19 se muestra el resumen de los factores y parámetros usados para diseño con 
sismo escalado para un tiempo de retorno de 970 años y un R=1. 
Tabla 19  
Parámetros de Diseño para un escalamiento de TR de 970 años 
ITEM FACTORES DATOS DIR X-X DIR Y-Y 
Z 0.63 RO 7.0 6.0 
U 1.00 Ia 1.00 0.75 
S 1.00 Ip 0.75 1.00 
TP 0.40 R 1 1 
TL 2.50 g  9.81   
 Fuente: Elaboración Propia. 
En la tabla 20 se muestran los espectros de pseudo aceleraciones usado para el diseño sismo 
escalado para un tiempo de retorno de 970 años y un R=1. 
Tabla 20  
Espectro de diseño para período de retorno de 970 años 
C T 
Sa Dir 
X-X 
Sa Dir 
Y-Y 
 C T 
Sa Dir 
X-X 
Sa Dir 
Y-Y 
2.50 0 1.575 1.575  1.11 0.9 0.7 0.7 
2.50 0.02 1.575 1.575  1.05 0.95 0.66316 0.66316 
2.50 0.04 1.575 1.575  1.00 1 0.63 0.63 
2.50 0.06 1.575 1.575  0.91 1.1 0.57273 0.57273 
2.50 0.08 1.575 1.575  0.83 1.2 0.525 0.525 
2.50 0.1 1.575 1.575  0.77 1.3 0.48462 0.48462 
2.50 0.12 1.575 1.575  0.71 1.4 0.45 0.45 
2.50 0.14 1.575 1.575  0.67 1.5 0.42 0.42 
2.50 0.16 1.575 1.575  0.63 1.6 0.39375 0.39375 
2.50 0.18 1.575 1.575  0.59 1.7 0.37059 0.37059 
2.50 0.2 1.575 1.575  0.56 1.8 0.35 0.35 
2.50 0.25 1.575 1.575  0.53 1.9 0.33158 0.33158 
2.50 0.3 1.575 1.575  0.50 2 0.315 0.315 
2.50 0.35 1.575 1.575  0.44 2.25 0.28 0.28 
2.50 0.4 1.575 1.575  0.40 2.5 0.252 0.252 
2.22 0.45 1.4 1.4  0.33 2.75 0.20826 0.20826 
2.00 0.5 1.26 1.26  0.28 3 0.175 0.175 
1.82 0.55 1.14545 1.14545  0.16 4 0.09844 0.09844 
1.67 0.6 1.05 1.05  0.10 5 0.063 0.063 
1.54 0.65 0.96923 0.96923  0.07 6 0.04375 0.04375 
1.43 0.7 0.9 0.9  0.05 7 0.03214 0.03214 
1.33 0.75 0.84 0.84  0.04 8 0.02461 0.02461 
1.25 0.8 0.7875 0.7875  0.03 9 0.01944 0.01944 
1.18 0.85 0.74118 0.74118  0.03 10 0.01575 0.01575 
Fuente: Elaboración Propia 
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Figura 171. Grafica de Pseudoaceleraciones vs periodo en X TR 970 años. 
Fuente: Elaboración Propia 
 
  
Figura 172. Grafica de Pseudoaceleraciones vs periodo en X TR 970 años. 
Fuente: Elaboración Propia 
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6.2.3.1 Acelerograma del sismo de 1966 (EO) escalado 
 - Acelerograma de sismo de diseño con Z=0.63 y R=1: 
 
Figura 173. Acelerograma de Sismo EO 1966, 970 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
 -  Acelerograma del sismo de 1966 (EO) escalado: 
 
Figura 174. Acelerograma escalado EO, 970años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
6.2.3.2 Acelerograma del sismo de 1966 (NS) escalado 
 - Acelerograma de sismo de diseño con Z=0.63 y R=1: 
 
Figura 175. Acelerograma de Sismo NS 1966, 970 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018 
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 -  Acelerograma del sismo de 1966 (NS) escalado: 
 
Figura 176. Acelerograma escalado NS, 970años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
6.2.3.3 Acelerograma del sismo de 1970 (EO) escalado 
 - Acelerograma de sismo de diseño con Z=0.63 y R=1: 
 
Figura 177. Acelerograma de Sismo EO 1970, 970 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
 -  Acelerograma del sismo de 1970 (EO) escalado: 
 
Figura 178. Acelerograma escalado EO 1970 , 970 años. 
 Fuente: SeismoMatch 2018. 
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6.2.3.4 Acelerograma del sismo de 1970 (NS) escalado 
 - Acelerograma de sismo de diseño con Z=0.63 y R=1: 
 
Figura 179. Acelerograma de Sismo NS 1970, 970 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
 -  Acelerograma del sismo de 1970 (NS) escalado: 
 
Figura 180. Acelerograma escalado NS 1970, 970 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
6.2.3.5 Acelerograma del sismo de 1974 (EO) escalado 
 - Acelerograma de sismo de diseño con Z=0.63 y R=1: 
 
Figura 181. Acelerograma de Sismo EO 1974, 970 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
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-  Acelerograma del sismo de 1974 (EO) escalado: 
 
Figura 182. Acelerograma escalado EO 1974, 970años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
6.2.3.6 Acelerograma del sismo de 1974 (NS) escalado 
 - Acelerograma de sismo de diseño con Z=0.63 y R=1: 
 
Figura 183. Acelerograma de Sismo EO 1974, 970 años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
 
 -  Acelerograma del sismo de 1974 (NS) escalado: 
 
Figura 184. Acelerograma escalado NS 1974, 970años. 
Fuente: SeismoMatch 2018. 
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6.3 Espectros de pseudo - aceleraciones escalados 
6.3.1 Espectros escalados con tiempo de retorno de 475 años 
 
Figura 185. Espectro de Pseudoaceleraciones Escalados en X, TR 475 años. 
Fuente: Elaboración Propia. 
 
 
Figura 186. Espectro de Pseudoaceleraciones Escalados en Y, TR 970 años. 
Fuente: Elaboración Propia. 
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6.3.2 Espectros escalados con tiempo de retorno de 970 años 
 
Figura 187. Espectro de Pseudoaceleraciones Escalados en X, TR 970. 
Fuente: Elaboración Propia. 
 
 
Figura 188. Espectro de Pseudoaceleraciones Escalados en Y, TR 970. 
Fuente: Elaboración Propia. 
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CAPITULO 7: PRESENTACION E INTERPRETACION DE LOS RESULTADOS 
7.1 Periodos representativos 
 - Se muestran a continuación los periodos más influyentes en la respuesta, así como 
también sus formas de modo. 
 
Figura 189. Deformada del primer modo. T1=2.021s. 
Izquierda: Piso 01. Derecha: Vista tridimensional 
Fuente: ETABS V.16 
 
 
Figura 190. Deformada del segundo modo. T2=0.815s. 
Izquierda: Piso 01. Derecha: Vista tridimensional. 
Fuente: ETABS V.16. 
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Figura 191. Deformada del tercer modo. T3=0.581s  
Izquierda: Piso 01. Derecha: Vista tridimensional. 
Fuente: ETABS V.16. 
 
7.1.1 Tabla de participación de masas modales 
- En la tabla 21 se muestra la participación de las masas modales en la edificación. 
Tabla 21  
Tabla de participacion de masas modales para el calculo de la curva de Capacidad 
TABLE:  Modal Participating Mass Ratios 
Case Mode 
Period 
UX UY UZ 
Sum 
UX 
Sum UY 
Sum 
UZ sec 
Modal espectral 1 2.021 0.7133 0.0000 0 0.7133 0.0000 0 
Modal espectral 2 0.815 0.0002 0.5314 0 0.7135 0.5314 0 
Modal espectral 3 0.581 0.1152 0.0067 0 0.8287 0.5381 0 
Modal espectral 4 0.53 0.0036 0.1337 0 0.8322 0.6718 0 
Modal espectral 5 0.326 0.0000 0.0012 0 0.8322 0.6730 0 
Modal espectral 6 0.292 0.0475 0.0000 0 0.8797 0.6730 0 
Modal espectral 7 0.248 0.0000 0.0012 0 0.8797 0.6742 0 
Modal espectral 8 0.206 0.0001 0.1701 0 0.8798 0.8444 0 
Modal espectral 9 0.182 0.0269 0.0004 0 0.9067 0.8448 0 
Modal espectral 10 0.146 0.0002 0.0224 0 0.9069 0.8673 0 
Modal espectral 11 0.136 0.0000 0.0000 0 0.9069 0.8673 0 
Modal espectral 12 0.129 0.0159 0.0005 0 0.9228 0.8678 0 
Modal espectral 13 0.106 0.0003 0.0446 0 0.9231 0.9125 0 
Modal espectral 14 0.101 0.0116 0.0010 0 0.9347 0.9134 0 
Modal espectral 15 0.090 0.0000 0.0002 0 0.9347 0.9137 0 
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Modal espectral 16 0.090 0.0000 0.0000 0 0.9347 0.9137 0 
Modal espectral 17 0.088 0.0003 0.0001 0 0.9350 0.9137 0 
Modal espectral 18 0.085 0.0019 0.0002 0 0.9369 0.9139 0 
Modal espectral 19 0.084 0.0000 0.0001 0 0.9369 0.9140 0 
Modal espectral 20 0.083 0.0014 0.0010 0 0.9383 0.9150 0 
Modal espectral 21 0.082 0.0009 0.0101 0 0.9392 0.9251 0 
Modal espectral 22 0.080 0.0053 0.0066 0 0.9445 0.9317 0 
Modal espectral 23 0.080 0.0000 0.0001 0 0.9446 0.9319 0 
Modal espectral 24 0.078 0.0001 0.0014 0 0.9447 0.9333 0 
Modal espectral 25 0.075 0.0008 0.0002 0 0.9455 0.9335 0 
Modal espectral 26 0.074 0.0005 0.0021 0 0.946 0.9356 0 
Modal espectral 27 0.072 0.0000 0.0001 0 0.9461 0.9357 0 
Modal espectral 28 0.068 0.0006 0.0002 0 0.9466 0.9359 0 
Modal espectral 29 0.066 0.0041 0.0060 0 0.9507 0.9419 0 
Modal espectral 30 0.064 0.0037 0.0032 0 0.9545 0.9451 0 
Modal espectral 31 0.063 0.0012 0.0009 0 0.9557 0.946 0 
Modal espectral 32 0.061 0.0000 0.0114 0 0.9557 0.9574 0 
Modal espectral 33 0.059 0.0000 0.0000 0 0.9557 0.9574 0 
Modal espectral 34 0.054 0.0029 0.0000 0 0.9586 0.9575 0 
Modal espectral 35 0.054 0.0047 0.0000 0 0.9633 0.9575 0 
Modal espectral 36 0.053 0.0000 0.0000 0 0.9634 0.9575 0 
Modal espectral 37 0.051 0.0000 0.0029 0 0.9634 0.9604 0 
Modal espectral 38 0.050 0.0000 0.0001 0 0.9634 0.9604 0 
Modal espectral 39 0.048 0.0000 0.0103 0 0.9634 0.9708 0 
Modal espectral 40 0.047 0.0002 0.0000 0 0.9636 0.9708 0 
Modal espectral 41 0.046 0.0065 0.0000 0 0.9701 0.9708 0 
Modal espectral 42 0.044 0.0000 0.0000 0 0.9701 0.9708 0 
Modal espectral 43 0.041 0.0001 0.0000 0 0.9703 0.9708 0 
Modal espectral 44 0.041 0.0035 0.0002 0 0.9738 0.9709 0 
Modal espectral 45 0.039 0.0008 0.0057 0 0.9745 0.9766 0 
Modal espectral 46 0.039 0.0007 0.0020 0 0.9752 0.9786 0 
Modal espectral 47 0.039 0.0000 0.0000 0 0.9752 0.9786 0 
Modal espectral 48 0.036 0.0043 0.0000 0 0.9795 0.9786 0 
Modal espectral 49 0.033 0.0000 0.0043 0 0.9795 0.9829 0 
Modal espectral 50 0.033 0.0018 0.0000 0 0.9814 0.9829 0 
Modal espectral 51 0.032 0.0011 0.0002 0 0.9825 0.9831 0 
Modal espectral 52 0.032 0.0004 0.0000 0 0.9829 0.9831 0 
Modal espectral 53 0.030 0.0025 0.0000 0 0.9854 0.9831 0 
Modal espectral 54 0.029 0.0000 0.0026 0 0.9854 0.9857 0 
Modal espectral 55 0.028 0.0008 0.0000 0 0.9862 0.9857 0 
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Modal espectral 56 0.027 0.0012 0.0000 0 0.9874 0.9857 0 
Modal espectral 57 0.027 0.0008 0.0000 0 0.9882 0.9857 0 
Modal espectral 58 0.026 0.0000 0.0011 0 0.9883 0.9869 0 
Modal espectral 59 0.025 0.0004 0.0001 0 0.9887 0.9869 0 
Modal espectral 60 0.025 0.0001 0.0004 0 0.9888 0.9873 0 
Fuente: Elaboración Propia. 
 
7.2 Máximos desplazamientos laterales relativos admisibles 
 - El máximo desplazamiento relativo de entrepiso, calculado según el análisis lineal 
elástico con las solicitaciones sísmicas reducidas por el coeficiente R, no deberá exceder la 
fracción de la altura de entrepiso según el tipo de material predominante. 
La Norma de Diseño Sismorresistente E.030 establece como distorsión máxima de 
entrepiso el valor de 0.007 para estructuras de concreto. Esto deberá cumplirse en las 
direcciones principales X-X y Y-Y. 
 
7.2.1 Máximos desplazamiento laterales relativos admisibles en X 
- En la tabla 22 se muestran las distorsiones laterales para el eje X que desarrolla la 
edificación al ser analizada. 
Tabla 22  
Distorsiones laterales de acuerdo a la Norma E030 en X 
TABLE:  Story Drifts X 
Story 
Load 
Case/Combo 
Direction Drift 
Drift*R Drift 
Admisible 
Condición 
Corregido 
PISO 20 Sismo X X 0.000497 0.003128 0.007 Cumple 
PISO 19 Sismo X X 0.000521 0.003281 0.007 Cumple 
PISO 18 Sismo X X 0.000545 0.003432 0.007 Cumple 
PISO 17 Sismo X X 0.000606 0.003820 0.007 Cumple 
PISO 16 Sismo X X 0.000681 0.004292 0.007 Cumple 
PISO 15 Sismo X X 0.000758 0.004777 0.007 Cumple 
PISO 14 Sismo X X 0.000837 0.005275 0.007 Cumple 
PISO 13 Sismo X X 0.000914 0.005758 0.007 Cumple 
PISO 12 Sismo X X 0.000974 0.006135 0.007 Cumple 
PISO 11 Sismo X X 0.001030 0.006491 0.007 Cumple 
PISO 10 Sismo X X 0.001079 0.006797 0.007 Cumple 
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PISO 9 Sismo X X 0.001112 0.007005 0.007 Cumple 
PISO 8 Sismo X X 0.001119 0.007049 0.007 Cumple 
PISO 7 Sismo X X 0.001117 0.007036 0.007 Cumple 
PISO 6 Sismo X X 0.001090 0.006867 0.007 Cumple 
PISO 5 Sismo X X 0.001034 0.006512 0.007 Cumple 
PISO 4 Sismo X X 0.000939 0.005915 0.007 Cumple 
PISO 3 Sismo X X 0.000819 0.005162 0.007 Cumple 
PISO 2 Sismo X X 0.000581 0.003658 0.007 Cumple 
PISO 1 Sismo X X 0.000157 0.000992 0.007 Cumple 
Fuente: Elaboración Propia. 
 
 
Figura 192. Distorsiones máximas de entrepiso Eje X. 
Fuente: Elaboración Propia. 
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7.2.2 Máximos desplazamiento laterales relativos admisibles en Y 
- En la tabla 23 se muestran las distorsiones laterales para el eje Y que desarrolla la 
edificación al ser analizada. 
Tabla 23  
Distorsiones laterales de acuerdo a la Norma E030 en Y 
TABLE:  Story Drifts Y 
Story 
Load 
Case/Combo 
Direction Drift 
Drift*R Drift 
Admisible 
Condición 
Corregido 
PISO 20 Sismo Y Y 0.000320 0.001441 0.007 Cumple 
PISO 19 Sismo Y Y 0.000337 0.001517 0.007 Cumple 
PISO 18 Sismo Y Y 0.000472 0.002124 0.007 Cumple 
PISO 17 Sismo Y Y 0.000487 0.002190 0.007 Cumple 
PISO 16 Sismo Y Y 0.000500 0.002248 0.007 Cumple 
PISO 15 Sismo Y Y 0.000509 0.002290 0.007 Cumple 
PISO 14 Sismo Y Y 0.000515 0.002316 0.007 Cumple 
PISO 13 Sismo Y Y 0.000517 0.002325 0.007 Cumple 
PISO 12 Sismo Y Y 0.000506 0.002277 0.007 Cumple 
PISO 11 Sismo Y Y 0.000499 0.002246 0.007 Cumple 
PISO 10 Sismo Y Y 0.000488 0.002194 0.007 Cumple 
PISO 9 Sismo Y Y 0.000470 0.002115 0.007 Cumple 
PISO 8 Sismo Y Y 0.000440 0.001981 0.007 Cumple 
PISO 7 Sismo Y Y 0.000413 0.001860 0.007 Cumple 
PISO 6 Sismo Y Y 0.000380 0.001711 0.007 Cumple 
PISO 5 Sismo Y Y 0.000340 0.001532 0.007 Cumple 
PISO 4 Sismo Y Y 0.000289 0.001301 0.007 Cumple 
PISO 3 Sismo Y Y 0.000233 0.001050 0.007 Cumple 
PISO 2 Sismo Y Y 0.000155 0.000698 0.007 Cumple 
PISO 1 Sismo Y Y 0.0001 0.000471 0.007 Cumple 
Fuente: Elaboración Propia. 
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Figura 193. Distorsiones máximas de entrepiso Eje Y. 
Fuente: Elaboración Propia. 
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7.3 Comprobación de irregularidades estructurales 
7.3.1 Irregularidades estructurales en altura 
7.3.1.1 Irregularidad de rigidez de piso blando 
- En la tabla 24 y 25 se muestra la verificación de irregularidad por rigidez de piso 
blando en la dirección X e Y respectivamente. 
Tabla 24  
Irregularidad de rigidez piso blando en  X 
Niveles Dirección Distorsión Pn/Pn+1   Condición 
PISO 20 X 0.003128         
PISO 19 X 0.003281 1.049 < 1.6 Ok 
PISO 18 X 0.003432 1.046 < 1.6 Ok 
PISO 17 X 0.00382 1.113 < 1.6 Ok 
PISO 16 X 0.004292 1.124 < 1.6 Ok 
PISO 15 X 0.004777 1.113 < 1.6 Ok 
PISO 14 X 0.005275 1.104 < 1.6 Ok 
PISO 13 X 0.005758 1.092 < 1.6 Ok 
PISO 12 X 0.006135 1.065 < 1.6 Ok 
PISO 11 X 0.006491 1.058 < 1.6 Ok 
PISO 10 X 0.006797 1.047 < 1.6 Ok 
PISO 9 X 0.007005 1.031 < 1.6 Ok 
PISO 8 X 0.007049 1.006 < 1.6 Ok 
PISO 7 X 0.007036 0.998 < 1.6 Ok 
PISO 6 X 0.006867 0.976 < 1.6 Ok 
PISO 5 X 0.006512 0.948 < 1.6 Ok 
PISO 4 X 0.005915 0.908 < 1.6 Ok 
PISO 3 X 0.005162 0.873 < 1.6 Ok 
PISO 2 X 0.003658 0.709 < 1.6 Ok 
PISO 1 X 0.000992 0.271 < 1.6 Ok 
 Fuente: Elaboración Propia. 
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Tabla 25  
Irregularidad de rigidez piso blando en Y 
Niveles Dirección Distorsión Pn/Pn+1   Condición 
PISO 20 Y 0.001441         
PISO 19 Y 0.001517 1.053 < 1.6 Ok 
PISO 18 Y 0.002124 1.400 < 1.6 Ok 
PISO 17 Y 0.00219 1.031 < 1.6 Ok 
PISO 16 Y 0.002248 1.026 < 1.6 Ok 
PISO 15 Y 0.00229 1.019 < 1.6 Ok 
PISO 14 Y 0.002316 1.011 < 1.6 Ok 
PISO 13 Y 0.002325 1.004 < 1.6 Ok 
PISO 12 Y 0.002277 0.979 < 1.6 Ok 
PISO 11 Y 0.002246 0.986 < 1.6 Ok 
PISO 10 Y 0.002194 0.977 < 1.6 Ok 
PISO 9 Y 0.002115 0.964 < 1.6 Ok 
PISO 8 Y 0.001981 0.937 < 1.6 Ok 
PISO 7 Y 0.00186 0.939 < 1.6 Ok 
PISO 6 Y 0.001711 0.920 < 1.6 Ok 
PISO 5 Y 0.001532 0.895 < 1.6 Ok 
PISO 4 Y 0.001301 0.849 < 1.6 Ok 
PISO 3 Y 0.00105 0.807 < 1.6 Ok 
PISO 2 Y 0.000698 0.665 < 1.6 Ok 
PISO 1 Y 0.000471 0.675 < 1.6 Ok 
 Fuente: Elaboración Propia. 
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7.3.1.2 Irregularidad de resistencia de piso débil 
- La tabla 26 y 27 muestra irregularidades calculadas por resistencia   piso débil en 
las direcciones X e Y. 
Tabla 26  
Irregularidad de Resistencia piso debil en X 
Story Load Case/Combo 
VX VX 
Pi/Pi+1 
Condición 
tonf 
PISO 20 SISMODINX Max 250.03         
PISO 19 SISMODINX Max 545.98         
PISO 18 SISMODINX Max 1577.17         
PISO 17 SISMODINX Max 2481.60 0.96 > 0.8 Ok 
PISO 16 SISMODINX Max 3100.60 0.80 > 0.8 Ok 
PISO 15 SISMODINX Max 3532.57 0.88 > 0.8 Ok 
PISO 14 SISMODINX Max 3859.07 0.92 > 0.8 Ok 
PISO 13 SISMODINX Max 4134.59 0.93 > 0.8 Ok 
PISO 12 SISMODINX Max 4381.46 0.94 > 0.8 Ok 
PISO 11 SISMODINX Max 4617.43 0.95 > 0.8 Ok 
PISO 10 SISMODINX Max 4843.88 0.95 > 0.8 Ok 
PISO 9 SISMODINX Max 5069.74 0.96 > 0.8 Ok 
PISO 8 SISMODINX Max 5304.57 0.96 > 0.8 Ok 
PISO 7 SISMODINX Max 5561.35 0.95 > 0.8 Ok 
PISO 6 SISMODINX Max 5851.92 0.95 > 0.8 Ok 
PISO 5 SISMODINX Max 6177.24 0.95 > 0.8 Ok 
PISO 4 SISMODINX Max 6519.38 0.95 > 0.8 Ok 
PISO 3 SISMODINX Max 6839.46 0.95 > 0.8 Ok 
PISO 2 SISMODINX Max 7091.96 0.96 > 0.8 Ok 
PISO 1 SISMODINX Max 7268.74 0.98 > 0.8 Ok 
 Fuente: Elaboración Propia. 
 
 
 
 
176 
Tabla 27  
Irregularidad de Resistencia piso debil en Y 
Story Load Case/Combo 
VY VX 
Pi/Pi+1 
Condición 
tonf 
PISO 20 SISMODINY Max 248.15         
PISO 19 SISMODINY Max 555.46         
PISO 18 SISMODINY Max 1668.58         
PISO 17 SISMODINY Max 2836.79 0.87 > 0.8 Ok 
PISO 16 SISMODINY Max 3774.97 0.75 > 0.8 Irregular 
PISO 15 SISMODINY Max 4519.05 0.84 > 0.8 Ok 
PISO 14 SISMODINY Max 5115.98 0.88 > 0.8 Ok 
PISO 13 SISMODINY Max 5608.97 0.91 > 0.8 Ok 
PISO 12 SISMODINY Max 6037.79 0.93 > 0.8 Ok 
PISO 11 SISMODINY Max 6441.87 0.94 > 0.8 Ok 
PISO 10 SISMODINY Max 6834.73 0.94 > 0.8 Ok 
PISO 9 SISMODINY Max 7237.89 0.94 > 0.8 Ok 
PISO 8 SISMODINY Max 7656.25 0.95 > 0.8 Ok 
PISO 7 SISMODINY Max 8086.87 0.95 > 0.8 Ok 
PISO 6 SISMODINY Max 8517.94 0.95 > 0.8 Ok 
PISO 5 SISMODINY Max 8926.55 0.95 > 0.8 Ok 
PISO 4 SISMODINY Max 9292.86 0.96 > 0.8 Ok 
PISO 3 SISMODINY Max 9601.09 0.97 > 0.8 Ok 
PISO 2 SISMODINY Max 9843.35 0.98 > 0.8 Ok 
PISO 1 SISMODINY Max 10026.22 0.98 > 0.8 Ok 
Fuente: Elaboración Propia. 
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7.3.1.3 Irregularidad de masa o peso 
- La tabla 28 muestra la verificación de irregularidad de masa de la torre prisma. 
Tabla 28  
Irregularidad de Masa o Peso 
Story 
Load 
Case/Combo 
P (Tn) 
P (Tn) 
pisos 
Pn/Pn+1 Pn+1/Pn 
Condición 
Pn/Pn+1 
>1.5 
Pn+1/Pn 
>0.67 
PISO 20 PESO 236.01 236         
PISO 19 PESO 588.88 353         
PISO 18 PESO 2817.00 2,228         
PISO 17 PESO 5345.99 2,529 0.90 1.02 Ok Ok 
PISO 16 PESO 7817.24 2,471 0.98 1.00 Ok Ok 
PISO 15 PESO 10288.49 2,471 1.00 1.00 Ok Ok 
PISO 14 PESO 12759.73 2,471 1.00 1.00 Ok Ok 
PISO 13 PESO 15230.98 2,471 1.00 1.00 Ok Ok 
PISO 12 PESO 17699.73 2,469 1.00 1.00 Ok Ok 
PISO 11 PESO 20170.98 2,471 1.00 1.03 Ok Ok 
PISO 10 PESO 22581.22 2,410 0.98 1.00 Ok Ok 
PISO 9 PESO 24991.45 2,410 1.00 1.00 Ok Ok 
PISO 8 PESO 27401.69 2,410 1.00 1.00 Ok Ok 
PISO 7 PESO 29811.93 2,410 1.00 1.00 Ok Ok 
PISO 6 PESO 32233.05 2,421 1.00 1.00 Ok Ok 
PISO 5 PESO 34654.18 2,421 1.00 1.00 Ok Ok 
PISO 4 PESO 37075.31 2,421 1.00 1.00 Ok Ok 
PISO 3 PESO 39496.43 2,421 1.00 0.93 Ok Ok 
PISO 2 PESO 42086.99 2,591 1.07 0.86 Ok Ok 
PISO 1 PESO 45106.39 3,019 1.17 - Ok - 
Fuente: Elaboración Propia. 
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7.3.2 Irregularidades estructurales en planta 
7.3.2.1 Irregularidad torsional en eje X 
- Las tablas 29 y 30 muestran la verificación de irregularidades en planta por 
torsional dad tanto en la dirección X e Y. 
Tabla 29  
Irregularidad Torsional en X 
Story Load Case/Combo 
∆máx/hi > 
0.5(∆/h) 
Δmax ∆máx/hi 
>1.3(∆/h) 
cm 
PISO 20 SISMODINX Max No aplica 0.003128 NA 
PISO 19 SISMODINX Max No aplica 0.003281 NA 
PISO 18 SISMODINX Max No aplica 0.003432 NA 
PISO 17 SISMODINX Max Aplica 0.00382 Si Cumple 
PISO 16 SISMODINX Max Aplica 0.004292 Si Cumple 
PISO 15 SISMODINX Max Aplica 0.004777 Si Cumple 
PISO 14 SISMODINX Max Aplica 0.005275 Si Cumple 
PISO 13 SISMODINX Max Aplica 0.005758 Si Cumple 
PISO 12 SISMODINX Max Aplica 0.006135 Si Cumple 
PISO 11 SISMODINX Max Aplica 0.006491 Si Cumple 
PISO 10 SISMODINX Max Aplica 0.006797 Si Cumple 
PISO 9 SISMODINX Max Aplica 0.007005 Si Cumple 
PISO 8 SISMODINX Max Aplica 0.007049 Si Cumple 
PISO 7 SISMODINX Max Aplica 0.007036 Si Cumple 
PISO 6 SISMODINX Max Aplica 0.006867 Si Cumple 
PISO 5 SISMODINX Max Aplica 0.006512 Si Cumple 
PISO 4 SISMODINX Max Aplica 0.005915 Si Cumple 
PISO 3 SISMODINX Max Aplica 0.005162 Si Cumple 
PISO 2 SISMODINX Max Aplica 0.003658 Si Cumple 
PISO 1 SISMODINX Max No aplica 0.000992 NA 
 Fuente: Elaboración Propia. 
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7.3.2.2 Irregularidad torsional en eje Y 
Tabla 30  
Irregularidad Torsional en Y 
Story Load Case/Combo 
∆máx/hi > 
0.5(∆/h) 
Δmax ∆máx/hi 
>1.3(∆/h) 
cm 
PISO 20 SISMODINY Max No aplica 0.001441 NA 
PISO 19 SISMODINY Max No aplica 0.001517 NA 
PISO 18 SISMODINY Max No aplica 0.002124 NA 
PISO 17 SISMODINY Max No aplica 0.00219 NA 
PISO 16 SISMODINY Max No aplica 0.002248 NA 
PISO 15 SISMODINY Max No aplica 0.00229 NA 
PISO 14 SISMODINY Max No aplica 0.002316 NA 
PISO 13 SISMODINY Max No aplica 0.002325 NA 
PISO 12 SISMODINY Max No aplica 0.002277 NA 
PISO 11 SISMODINY Max No aplica 0.002246 NA 
PISO 10 SISMODINY Max No aplica 0.002194 NA 
PISO 9 SISMODINY Max No aplica 0.002115 NA 
PISO 8 SISMODINY Max No aplica 0.001981 NA 
PISO 7 SISMODINY Max No aplica 0.00186 NA 
PISO 6 SISMODINY Max No aplica 0.001711 NA 
PISO 5 SISMODINY Max No aplica 0.001532 NA 
PISO 4 SISMODINY Max No aplica 0.001301 NA 
PISO 3 SISMODINY Max No aplica 0.00105 NA 
PISO 2 SISMODINY Max No aplica 0.000698 NA 
PISO 1 SISMODINY Max No aplica 0.000471 NA 
 Fuente: Elaboración Propia. 
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7.4 Push-over – Curva de capacidad estática 
7.4.1 Curva de capacidad en X 
- En tabla 31 se muestra los cortantes y desplazamientos en X calculados con ayuda del 
software ETABS, así como, los puntos máximos en la tabla 32. 
Tabla 31  
Tabla de Fuerzas máximas vs Desplazamientos en X 
V (ton) Dist (cm) 
0 0 
529.84 1.58 
7330.66 25.66 
9469.98 34.58 
9432.71 34.58 
13619.29 54.92 
15575.25 66.32 
     Fuente: Elaboración Propia. 
 
     Figura 194. Curva de Capacidad del eje X. 
     Fuente: Elaboración Propia. 
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- Punto máximo de capacidad en X:  
Tabla 32  
Cortante Máxima Eje X 
V (ton) Dist (cm) 
15575.25 66.32 
    Fuente: Elaboración Propia. 
 
7.4.2 Curva de capacidad en Y 
- En tabla número 33 se muestra los cortantes y desplazamientos en Y calculados con ayuda 
del software ETABS, así como, los puntos máximos en la tabla 34. 
Tabla 33  
Tabla de Fuerzas máximas vs Desplazamientos en Y 
V (ton) Dist (cm) 
0 0 
5437.99 3.95 
5845.18 4.47 
8315.67 9.59 
8178.71 9.85 
8445.93 10.32 
8454.06 10.35 
8467.99 10.39 
8355.99 10.57 
8276.92 10.92 
15912.89 36.35 
16713.77 41.35 
16761.41 42.67 
16580.16 43.98 
14877.52 46.48 
15028.82 51.46 
16046.65 58.96 
16072.82 59.81 
         Fuente: Elaboración Propia. 
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Figura 195. Curva de Capacidad del eje Y. 
Fuente: Elaboración Propia 
 
- Punto máximo de capacidad en Y:  
Tabla 34  
Cortante Máxima Eje Y 
V (ton) Dist (cm) 
16761.41 42.67 
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7.5 Comportamiento no lineal 
7.5.1 Curva de análisis dinámico incremental 
- En la tabla 35 se muestra los resultados del sismo de 1966, Tiempo – Historia para tiempo 
de retorno de 475 años: 
Tabla 35  
Fuerzas Maximas y Desplazamiento TR 475 años, sismo 1966 
Desplazamiento FX  
cm tonf 
2.457 218.56 
0.313 311.59 
4.662 440.77 
1.197 690.95 
1.412 961.17 
3.724 1292.14 
12.965 1595.96 
4.823 2128.41 
7.713 2691.90 
12.215 4365.56 
Fuente: Elaboración Propia. 
- Cortantes de diseño de para periodo de retorno de 475 años, sismo de 1966 tal como se 
muestra en la tabla número 36. 
Tabla 36  
Cortantes de Diseño para sismo de TR 475 años, 1966 
Vx Diseño Vy Diseño 
475 años 475 años 
7933.63 11107.45 
   Fuente: Elaboración Propia. 
 
En la figura 196, se observa la curva IDA representando los máximos cortantes. 
 
Desplazamiento FY 
cm tonf 
1.135 93.42 
0.334 237.64 
0.304 408.10 
0.390 557.96 
2.299 786.72 
1.541 1008.18 
1.421 1230.69 
1.260 1550.49 
1.621 2145.84 
1.685 4370.44 
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Figura 196. Curvas IDA TR 475 años, 1966. 
Fuente: Elaboración Propia. 
 
- En la tabla número 37 se muestran los resultados del sismo de 1970, Tiempo – Historia 
para tiempo de retorno de 475 años: 
Tabla 37  
Fuerzas Maximas y Desplazamiento TR 475 años, sismo 1970 
 
 
 
 
 
 
 
 
  Fuente: Elaboración Propia. 
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- Cortantes de diseño de para periodo de retorno de 475 años, sismo de 1970 tal como se 
muestra en la tabla número 38. 
Tabla 38  
Cortantes de Diseño para sismo de TR 475 años, 1970 
Vx Diseño Vy Diseño 
475 años 475 años 
7933.63 11107.45 
    Fuente: Elaboración Propia. 
 
En la figura 197, se observa la curva IDA representando los máximos cortantes. 
 
Figura 197. Curvas IDA TR 475 años, 1970. 
Fuente: Elaboración Propia. 
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- En la tabla número 39 se muestran los resultados del sismo de 1974, Tiempo – Historia 
para tiempo de retorno de 475 años: 
Tabla 39  
Fuerzas Maximas y Desplazamiento TR 475 años, sismo 1974 
Desplazamiento FX Desplazamiento FY 
cm tonf cm tonf 
0.297 101.36 0.366 21.49 
0.598 335.94 1.483 255.86 
3.602 652.13 0.649 1405.89 
5.285 1929.32 5.023 1691.47 
11.104 2336.50 0.993 2438.47 
5.729 3085.53 3.814 3784.54 
23.670 4158.58 4.281 5423.38 
26.330 5368.46 4.860 9051.05 
21.825 17952.76 6.838 18840.74 
 
- Cortantes de diseño de para periodo de retorno de 475 años, sismo de 1970 tal como se 
muestra en la tabla número 40. 
Tabla 40  
Cortantes de Diseño para sismo de TR 475 años, 1974 
Vx 
Diseño 
Vy Diseño 
475 años 475 años 
7933.63 11107.45 
    Fuente: Elaboración Propia. 
 
- En la figura 198, se observa la curva IDA representando los máximos cortantes. 
 
Fuente: Elaboración Propia. 
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Figura 198. Curvas IDA TR 475 años, 1974. 
Fuente: Elaboración Propia. 
 
- En la tabla número 41 se muestran los resultados del sismo de 1966, Tiempo – Historia 
para tiempo de retorno de 970 años: 
Tabla 41  
Fuerzas Maximas y Desplazamiento TR 970 años, sismo 1966 
 
 
 
 
 
 
 
 
   
  
 Fuente: Elaboración Propia. 
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- Cortantes de diseño de para periodo de retorno de 970 años, sismo de 1966 tal como se 
muestra en la tabla número 42. 
 
Tabla 42  
Cortantes de Diseño para sismo de TR 970 años, 1966 
 
    
 
 
  Fuente: Elaboración Propia. 
 
 
Figura 199. Curvas IDA TR 970 años, 1966. 
Fuente: Elaboración Propia. 
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- En la tabla número 43 se muestran los resultados del sismo de 1970, Tiempo – Historia 
para tiempo de retorno de 970 años: 
Tabla 43  
Fuerzas Maximas y Desplazamiento TR 970 años, sismo 1970 
 
 
 
 
 
    
 
 
 
    Fuente: Elaboración Propia. 
- Cortantes de diseño de para periodo de retorno de 970 años, sismo de 1970 tal como se 
muestra en la tabla número 44. 
Tabla 44  
Cortantes de Diseño para sismo de TR 970 años, 1970 
  
 
             Fuente: Elaboración Propia. 
 
En la figura 200, se observa la curva IDA representando los máximos cortantes. 
 
 
Desplazamiento FX   Desplazamiento FY 
cm tonf  cm tonf 
2.835 761.99  4.005 552.74 
14.427 1287.78  1.845 1208.69 
31.941 1652.81  15.21 3605.52 
27.279 4799.82  9.945 6415.09 
62.433 5476.92  11.07 7496.21 
19.404 8213.42  13.275 14691.88 
55.818 10388.38  15.75 18118.91 
53.802 17417.19   31.455 27653.03 
Vx Diseño Vy Diseño  Vx Diseño Vy Diseño 
475 años 475 años  970 años 970 años 
7933.63 11107.45  9996.45 13995.39 
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Figura 200. Curvas IDA TR 970 años, 1970. 
Fuente: Elaboración Propia 
 
- En la tabla número 45 se muestran los resultados del sismo de 1974, Tiempo – Historia 
para tiempo de retorno de 970 años: 
Tabla 45  
Fuerzas Maximas y Desplazamiento TR 970 años, sismo 1974 
 
  
 
 
 Fuente: Elaboración Propia. 
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- Cortantes de diseño de para periodo de retorno de 970 años, sismo de 1974 tal como se 
muestra en la tabla número 46. 
Tabla 46  
Cortantes de Diseño para sismo de TR 970 años, 1974 
 
 
 
  Fuente: Elaboración Propia. 
 
En la figura 201, se observa la curva IDA representando los máximos cortantes. 
 
Figura 201. Curvas IDA TR 970 años, 1974. 
Fuente: Elaboración Propia. 
 
7.6 Contrastación de hipótesis y discusión de resultados 
• Los desplazamientos laterales relativos admisibles generados por la estructura, en 
la dirección X, los desplazamientos de los pisos 7, 8 y 9, estos llegan a sobrepasar 
por un valor despreciable al límite indicado en la norma E030m, así como se 
muestra en la tabla 47: 
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Tabla 47  
Máxima distorsión admisible 
Pisos Dirección Drift 
Piso 9 X 0.007005 
Piso 8 X 0.007049 
Piso 7 X 0.007036 
  
  y en la dirección Y, no sobrepasan los límites permitidos por la norma E030. 
• La edificación analizada ante un sismo severo siendo llevado a su máxima 
capacidad, tiene como respuesta en la curva de capacidad estática no lineal para la 
dirección X e Y, que el máximo cortante que genera el desplazamiento que ocasiona 
que colapse la estructura, es mayor a la cortante basal en sus direcciones 
correspondientes, 
Vx diseño = 7933.63 tn 
Vx max = 15575.25 tn, 
 superando en un 96.32% al cortante basal y, 
Vy diseño = 11107.45 tn 
Vy max = 16761.41 tn, 
 superando en un 50.90% a la cortante basal. 
• En el comportamiento no lineal, teniendo el análisis tiempo – historia del sismo de 
1966, siendo escalado para un tiempo de retorno de 475 años y 970 años, en las 
curvas se aprecian que los máximos cortantes que genera el análisis incremental, no 
llegan a superar a las cortante basal en cada una de sus direcciones. 
• En el comportamiento no lineal, teniendo el análisis tiempo – historia del sismo de 
1970, en las curvas se aprecian que los máximos cortantes que genera el análisis 
incremental, superan a las cortante basal en sus correspondientes direcciones, para 
el análisis con el escalamiento para un tiempo de retorno de 475 años se observa 
que:   Vx diseño = 7933.63 tn 
Vx max ida = 15790.58 tn, 
 siendo superado en un 99.03% al cortante basal y con un: 
Vy diseño = 11107.45 tn 
Fuente: Elaboración Propia. 
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Vy max ida = 24990.20 tn, 
siendo superado en un 124.99% a la cortante basal, para el análisis con el 
escalamiento para un tiempo de retorno de 970 años, se observa que: 
Vx diseño = 9996.45 tn 
Vx max ida = 17417.19 tn, 
 siendo superado en un 74.23% al cortante basal y con un: 
Vy diseño = 13995.39 tn 
Vy max ida = 27653.03 tn, 
 siendo superado en un 80.24% a la cortante basal. 
• En el comportamiento no lineal, teniendo el análisis tiempo – historia del sismo de 
1974, en las curvas se aprecian que los máximos cortantes que genera el análisis 
incremental, superan a las cortante basal en sus correspondientes direcciones, para 
el análisis con el escalamiento para un tiempo de retorno de 475 años se observa 
que:   Vx diseño = 7933.63 tn 
Vx max ida = 17952.76 tn, 
 siendo superado en un 126.29% al cortante basal y con un: 
Vy diseño = 11107.45 tn 
Vy max ida = 18840.74 tn, 
siendo superado en un 69.62% a la cortante basal, para el análisis con el 
escalamiento para un tiempo de retorno de 970 años, se observa que: 
Vx diseño = 9996.45 tn 
Vx max ida = 25628.73 tn, 
 siendo superado en un 156.38% al cortante basal y con un: 
Vy diseño = 13995.39 tn 
Vy max ida = 27418.32 tn, 
 siendo superado en un 95.91% a la cortante basal. 
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CONCLUSIONES 
1) De acuerdo al comportamiento se determinó que en el análisis estático no lineal, en 
la curva de capacidad, nos sirve para determinar la máxima capacidad estructural y 
comparar las fuerzas de la cortante basal en ambas direcciones X e Y, se infiere que 
la curva en la dirección X dual llega a un punto máximo teniendo una tendencia casi 
lineal debido a que la dirección más resistente es la dirección Y de muros 
estructurales en la cual se observa un comportamiento de tendencia curvo con una 
etapa de resucitación hasta llegar al colapso, en análisis dinámico no lineal, la 
estructura no soporta las fuerzas sísmicas en los casos donde se escalaron los 
acelerogramas de los sismos de los años 1970 y 1974 para el tiempo de retorno de 
475 años y 970 años, pero en el caso donde se escaló el acelerograma del sismo del 
año 1966 para el tiempo de retorno de 475 años y 970 años, este supero a las fuerzas 
de la cortante basal de dichos sismos de diseño, debido largos periodos y una gran 
resonancia que se generan en la estructura obteniéndose efectos de colapso ante un 
sismo de período de retorno de 970 años; sin embargo para  sismos de 475 años la 
estructura sufre daños considerables y fallas con tendencia al colapso, a en todos 
los casos anteriores las fuerzas ejercieron el máximo desplazamiento a la estructura 
analizada. Por lo que, realizar el análisis para un sistema estructural dual y para 
sistema de muros estructurales permite conocer cual sistema estructural es más 
favorable para el tipo de estructura analizada; sin embargo, estas actúan 
conjuntamente en ambas direcciones para una misma estructura teniendo en cuenta 
la vulnerabilidad y el riesgo sísmico de la zona estudiada en cada dirección.  
 
2) El análisis en la dirección X, donde la configuración estructural son de pórticos, nos 
genera desplazamientos laterales relativos admisibles muy aproximados al máximo 
indicados por la norma E030, en los pisos 7, 8 y 9, estos sobrepasan por un valor 
despreciable pero permitido, en la dirección Y, donde la configuración estructural 
son de muros de concreto, nos genera desplazamientos laterales relativos admisibles 
muy por debajo de los máximos indicados en la norma, ninguno de estos supera el 
0.003. 
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3) En la curva de capacidad estática se generan máximos cortantes tanto para la 
dirección X e Y, que son mayores a la que propone la norma con la cortante basal, 
en el análisis dinámico los máximos cortantes generados, para el sismo de 1966, no 
supera los cortantes basal; es decir, mediante el comportamiento dinámico no lineal 
la estructura no tiene falla estructurales importantes, pero en los sismos del 1970 y 
1974, si los superan; por lo que, la estructura  tendrá  fuertes daños estructurales 
ante  los efectos de este sismo severo, no obstante el comportamiento estructural 
varía dependiendo de la intensidad y periodo de un registro sísmico con el cual se 
somete  la edificación. 
 
4) En la comparación de los resultados del análisis con los acelerogramas escalados 
para los tiempos de retorno de 475 años y 970 años de los sismos de 1966, 1970 y 
1974, se apreció que las cortantes generadas en el análisis con el acelerograma 
escalado del sismo del año 1966, que para el tiempo de retorno de 475 años, la 
cortante máxima en ambas direcciones X e Y llego a un promedio de 4350 tn y para 
el tiempo de retorno de 970 años, la cortante máxima en ambas direcciones X e Y 
llego a un promedio de 6125 tn, cabe indicar que en ninguno de los casos estas 
cortantes máximas superan a la cortante basal. 
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RECOMENDACIONES 
1) Para el comportamiento no lineal dinámico es necesario analizar el comportamiento 
estático no lineal para poder comparar y así determinar la capacidad, 
desplazamientos y fuerzas cortantes máximas, y también se recomendaría 
determinar el desempeño sísmico que soporta la estructura. Ya que, se utilizó tanto 
para el modelamiento como para los resultados de análisis en software ETABS 16, 
existen otros programas de análisis estructural, como pueden ser: SeismoStruct, 
SAP, OpenSees, Dlubal RFEM. 
 
2) En el análisis para determinar los desplazamientos laterales relativos admisibles, se 
observó que en eje X, estos desplazamientos están casi al límite permitidos por la 
norma E030, su sistema estructural es de pórticos, este tiende a ser más flexible, por 
lo que se recomienda, previa evaluación, que se coloquen elementos estructurales 
en puntos adecuados que rigidicen estos marcos de concreto en los pisos más 
afectados, en el eje Y estos desplazamiento laterales relativos, estuvieron por debajo 
del 50% del máximo permitido, en este caso su configuración de muros 
estructurales, rigidizan de forma eficiente a la edificación. 
 
3) En el análisis para determinar los máximos cortantes que generan el máximo 
desplazamiento, se observa que, en el caso del sismo de 1966 escalado para ambos 
tiempos de retorno, estos cortantes no superan al cortante basal de diseño, esto se 
debe a que el acelerograma escalado presenta aceleraciones irregulares y un pico 
muy marcado, se recomienda tener presente el aspecto de los registros sísmicos al 
realizar los análisis de tiempo-historia y evaluar su acción sobre el tipo de 
estructura. 
 
4) En la investigación se evaluaron las máximas fuerzas cortantes que soporta la 
estructura tomando como enfoque la curva de capacidad estática y el análisis 
dinámico no lineal, para futuras investigaciones tomando de base esta metodología 
de análisis, se recomienda realizar un análisis basado en objetivos de desempeño 
para poder determinar el rango en los límites en el cual la estructura se desenvuelve 
y así compararlos. 
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Fotografia 1: Edificio “Prisma Tower” 
 
 
Fotografia 2: Ingreso - Edificio “Prisma Tower” 
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Fotografia 3: Configuración estructural del Edificio “Prisma Tower” 
 
Fotografia 4: Vista del piso típico - Edificio “Prisma Tower” 
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Fotografia 5: Se muestra el detalle de intersecciones de columna y vigas – Edificio “Prisma Tower” 
 
Fotografia 6: Columnas circulares de 1m de diámetro – Edificio “Prisma Tower” 
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Fotografia 7: Detalle intersección columna y vigas – Edificio “Prisma Tower” 
 
 
Fotografia  8: Detalle losas macizas y vigas  – Edificio “Prisma Tower” 
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